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Introduccioén

1.1 Introduccion

En Meéxico, el acero es un material estructural cominmente utilizado para la construccién
de edificios, que tiene una gran resistencia, rigidez, ductilidad y capacidad de soportar
deformaciones plasticas sin reducir su resistencia. Ademas de las ventajas constructivas como
gran variedad de formas, facilidad y rapidez en su edificacion. Esto ha permitido que las
estructuras de acero evolucionen gracias a las experiencias aportadas por la industria de la
construccion e investigaciones en materiales y criterios de disefio.

Los marcos de acero o sistemas estructurales con base en vigas y columnas pueden
agruparse en:

a) Marcos rigidos de ductilidad reducida
b) Marcos rigidos de ductilidad alta

c) Marcos con contravientos concéntricos
d) Marcos con contravientos excéntricos

Las caracteristicas de cada uno de estos sistemas se describen a continuacion.

Los marcos rigidos de ductilidad reducida de acero deben desarrollar su resistencia por
medio de vigas y columnas unidas rigidamente en los nodos. Las conexiones viga - columna en
marcos rigidos de ductilidad reducida son disefiadas para que los elementos estructurales que
llegan a los nodos puedan desarrollar su resistencia. Estos marcos rigidos de ductilidad reducida
tienen la limitante de formar articulaciones plasticas en sus elementos, por lo que admitiran
factores de comportamiento sismico o factores de ductilidad menores.

En un sistema estructural con marcos rigidos con ductilidad alta, los elementos son capaces
de resistir cargas laterales y se debe de garantizar con el detallado que las articulaciones plasticas
se formen en los extremos de las vigas. También pueden incursionar dentro de los intervalos
inelasticos del material. Un marco con estas caracteristicas es apto para zonas sismicas por la
gran cantidad de energia de deformacion que disipan sus articulaciones plasticas. Los marcos
rigidos con ductilidad alta permiten emplear los maximos factores de reduccion por ductilidad
establecidos en los reglamentos.

El tercer sistema estructural considerado es un sistema con marcos con contravientos. Una
forma muy comdn de proporcionar rigidez y resistencia lateral ante cargas sismicas es por medio
de contravientos concéntricos. Puede considerarse a este tipo de sistema como “dual”, en virtud
de gue trabajan de manera simultanea (marcos rigidos mas contravientos) hasta cierto limite de
carga. Estos marcos tendran una rigidez lateral alta pero tienen la limitante del pandeo o la
fluencia por tension del contraviento.

Los marcos con contraviento excéntrico de acero combinan una rigidez lateral alta, por
efecto de los contravientos, y una adecuada capacidad de disipacion de energia. En este tipo de
sistemas estructurales la disipacion de energia se da a través de la fluencia controlada en cortante
o flexion de un pequefio tramo o segmento de viga que denominada viga enlace o eslabon. Esta
viga enlace sirve como elemento de proteccion en las estructuras de acero, cominmente
denominado “fusible estructural” ya que es un elemento que protege la estabilidad del sistema
ante incrementos de carga. En los marcos con contravientos excéntricos, este enlace fluira
plasticamente ante cargas sismicas grandes pudiendo reemplazarse una vez que se “dafa”.

En la figura i.1 se muestra la configuracion de los cuatro tipos de marcos de acero
mencionados: a) marco rigido de ductilidad reducida b) marco rigido de ductilidad alta, ¢) marco
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Introduccioén

con contraviento concéntrico con una configuracion en V invertida y d) marco con contraviento
excéntrico con una viga enlace central en la crujia contraventeada.

|

I ; 1
a) y b) Marcos rigidos con ductilidad
reducida o alta

¢) Marco con contraviento concéntrico d) Marco con contraviento excéntrico

Figura i.1 — Tipologia de marcos en estructuras de acero

1.1.1 Problemética en el disefio sismico de marcos de acero con contraviento excéntrico

La filosofia actual de disefio sismico de estructuras ductiles en las normas nacionales e
internacionales basa sus procedimientos en la aplicaciéon del método de disefio por capacidad. En
esta metodologia se supone que la resistencia de los elementos estructurales permitird la
formacion de mecanismos de colapso. Estos disefios se detallan para que disipen energia en
forma ductil y estable, evitando la formacion de fallas fragiles.

Actualmente, en las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo
(NTCS-04) del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (RCDF-04), asi como en
el Capitulo de Disefio por Sismo del Manual de Disefio de Obras Civiles de la Comision Federal
de Electricidad (MOC-08) se establece una metodologia de disefio sismico, donde los espectros
dependen unicamente del peligro sismico del sitio y de los efectos del suelo. Para la obtencion de
los espectros de disefio se utilizan factores de reduccidn que dependen del sistema estructural.
Los factores de reduccion empleados es las NTCS-04 y MOC-08 son el factor de
comportamiento sismico Q, que define el factor de reduccion de fuerzas sismicas por ductilidad
Q’ y el factor de sobrerresistencia R.

El factor de comportamiento sismico Q, permite a las estructuras que bajo la accién de
una fuerza sismica pueda incursionar en el intervalo ineldstico, de manera que la estructura
desarrolle ductilidad y disipe energia. Mientras que el factor de sobrerresistencia R puede
conceptualizase como la “reserva” de resistencia que tiene una estructura para soportar las
demandas impuestas por una accion dada. En otras palabras, las estructuras poseen una
resistencia lateral considerablemente mayor a la resistencia lateral obtenida en el proceso de
disefio.

Para ejemplificar lo anterior, en la figura i.2 se muestra la curva de capacidad de un
sistema estructural bajo cargas monotonicas crecientes como lo plantea el ATC-63 con la
definicion del factor de comportamiento sismico Q, el factor de reduccion de fuerzas sismicas
por ductilidad Q' y el factor de sobrerresistencia R conforme a los criterios de las NTCS-04.
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Q =8/ ig) " — Factor de componamiento sismico

Q' =VegV — Factor de reduccion de fuerzas sismicas por ductilidad
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Figura i.2 — Curva de capacidad idealizada

En el capitulo 5 de las NTCS-04 menciona que se usard un Q= 4 cuando se cumpla lo
siguiente: La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero, concreto reforzado o compuestos de los dos materiales, o bien por
marcos contraventeados o con muros de concreto reforzado o de placa de acero o compuestos
de los dos materiales, en los que en cada entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin contar
muros ni contravientos, cuando menos 50 por ciento de la fuerza sismica actuante.

En las NTCS-04 se especifica la magnitud méaxima del factor de comportamiento
sismico Q para marcos con contravientos excéntricos igual a 4. Del mismo modo, en las Normas
técnicas complementarias para disefio y construccion de estructuras metalicas (NTCEM-04) se
establece una magnitud de Q para marcos con contraviento excentrico igual a Q= 4. Sin
embargo, ¢existirdn marcos con contravientos excéntricos con magnitudes mayores? En la tabla
i.1 se muestra las magnitudes maximas del factor de comportamiento sismico correspondiente a
cada sistema estructural conforme al Apéndice A (NTCS-04). La sobrerresistencia que tienen las
estructuras, desde un punto de vista conceptual, es la “reserva” de resistencia que se tiene para
resistir las demandas producidas por una accion extraordinaria. Las NTCS-04 en su Apéndice A
establece las magnitudes de dicho factor de sobrerresistencia R, pero no lo define para algun
sistema estructural especifico. El planteamiento depende Unicamente del periodo fundamental de
la estructura y del periodo caracteristico del espectro de disefio, teniendo como limite inferior un
R de 2.0.

Tabla i.1 — Factores de comportamiento sismico Q (adaptada de las NTCEM-04)

Factor de

Sistema estructural Descripcion comportamiento sismico,
a) Edificios Edificios con marcos rigidos en una direcciéon (X), y contraventeados con Q=2
industriales diagonales que trabajan exclusivamente a tensién en la direccién ortogonal

v)- Q=1

Edificios con marcos rigidos en una direccién (X), y contraventeados con Q=22

diagonales que pueden trabajar en tension o compresion en la direccion

ortogonal (Y). Q=15
b) Sistemas Contraventeo excéntrico. 4
contraventeados Contraventeo concéntrico ductil. 3

Contraventeo concéntrico con ductilidad normal. 2
¢) Marcos rigidos Marcos rigidos de acero con ductilidad alta. 403

Marcos rigidos de acero con ductilidad reducida. 2
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Sin embargo, los ultimos sismos han dejado en evidencia que el comportamiento
inelastico de los marcos ductiles de acero con contraviento (Q= 4) no es adecuado y a su vez no
concuerda con la premisa de disefio columna fuerte — viga débil — contraviento mas débil, lo
anterior ha sido demostrado en investigaciones recientes (Lacerte y Tremblay, 2006; Tapia y
Tena, 2013;). En los reglamentos de disefio se pretenden establecer los requisitos minimos de
desplazamientos de entrepiso, distribuciones de cargas, mecanismos de colapso, etc. Por lo
contrario, los resultados de los estudios anteriores evidenciaron que los edificios estructurados
con marcos ductiles de acero con contravientos sometidos a demandas sismicas intensas no
desarrollan los mecanismos de falla considerados en la etapa de disefio, sino concentraciones de
dafio por la formacion de pisos débiles. En los marcos se desarrollan ductilidades y
sobrerresistencias que no concuerdan con las propuestas al inicio del disefio, lo que genera una
redistribucion de cargas que conduce a comportamientos dificil de ser previstos.

Es por ello que se necesita abordar en el tema del comportamiento de los marcos de acero
con contravientos, especificamente con contraviento excéntrico, con el objetivo de establecer las
recomendaciones que puedan ser adaptadas en las Normas Técnicas Complementarias del RCDF
y en el MOC, para garantizar marcos de acero contraventeados excentricamente seguros y
funcionales cuando se presenten sismos de gran intensidad en la Ciudad de México vy, en el
interior de la Republica Mexicana.
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1.2

Objetivos

Objetivo general

Esta investigacion tiene como objetivo establecer magnitudes del factor de comportamiento
sismico Q (ductilidad) y del factor de sobrerresistencia R que deben considerarse para el disefio
sismico de edificios regulares estructurados con marcos ductiles de acero contraventeados
excéntricamente, aplicando los criterios del Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal (RCDF) vigente para analizar los mecanismos de colapso congruentes con las premisas
iniciales de disefio (donde la viga enlace debera disipar energia) con una adecuada distribucion
en la altura de la respuesta inelastica de los elementos.

1.2.1

Obijetivos especificos

Evaluar el comportamiento sismico de edificios regulares estructurados con marcos
ductiles de acero con contraviento excéntrico en sismos recientes.

Identificar y justificar los resultados obtenidos de investigaciones recientes analiticas y
experimentales del comportamiento sismico de edificios estructurados con base en
marcos de acero y marcos con contravientos concéntricos y excéntricos.

Categorizar la tendencia de criterios de disefio sismico de reglamentos nacionales e
internacionales para la definicion de los factores de reduccion por ductilidad vy
sobrerresistencia, prestando especial atencion en el planteamiento del RCDF-04 vy el
MOC-08.

Recopilar informacion mediante un estudio en campo sobre la tendencia constructiva de
edificios estructurados con marcos ductiles de acero con contraviento excéntrico en el
area metropolitana de la Ciudad de México, especialmente en edificaciones localizadas
en la Zona del Lago.

Identificar las variables que influyan en el comportamiento estructural de la viga enlace
como su longitud, tipo de viga enlace, factores de sobrerresistencia, etc.

Con base en la informacion recabada del muestreo, se justificaran modelos de edificios
estructurados con marcos ductiles de acero con contraviento excéntrico de mediana
altura. Se analizardn dos modelos mediante la variacion del perfil de la viga enlace
(figura i.3). Los anélisis el&sticos se realizaran en el programa ETABS 2013 Nonlinear
(CSlI, 2013) empleando metodologias de investigaciones recientes y la reglamentacion
aplicable vigente.

Desarrollar analisis no lineales ante carga estatica mondétona creciente en el programa
OpenSees (Mazzoni et al. 2006) para evaluar la respuesta ineléstica de los edificios de
estudio.

Desarrollar analisis no lineales utilizando registros acelerograficos en el programa
OpenSees (Mazzoni et al. 2006) para evaluar la respuesta ineléstica de los edificios de
estudio.

A partir de los resultados obtenidos,

a. se concluira si los criterios de disefio de las NTCS-04 son congruentes con los
resultados de este estudio o,
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se propondra una propuesta para determinar los factores de reduccion por
ductilidad Q y sobrerresistencia R, asimismo criterios especificos para el disefio
sismico de edificios estructurados con marcos ductiles de acero con contraviento
excentrico.

¢ L ¢

ltrabe e lirabe

Figura i.3 — Elevacion tipica de crujia con contraviento excéntrico y viga enlace central
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1.3

Metodologia

Metodologia

Para cumplir con los objetivos del presente proyecto, se realizarén las siguientes actividades:

1.

Se investigara el comportamiento sismico que presentaron los edificios de acero
estructurados como marcos ductiles, debido a los sismos de Christchurch (2010, Nueva
Zelanda), Nisqually (2001, EEUU), Northrigde (1994, EEUU), Kobe (1995, Japdn), por
supuesto, el sismo de 1985 en la ciudad de México, para entender los dafios que se
presentaron en edificios estructurados con acero.

A partir de estudios e investigaciones recientes analiticas y experimentales se conocera el
comportamiento sismico de edificios con marcos de acero, prestando especial énfasis en
las investigaciones que abordan el comportamiento de contravientos concéntrico y
excéntrico, asi como las recomendaciones de estructuracion, disefio, mecanismos de falla,
etc.

A fin de conocer la tendencia del uso y las magnitudes de los factores de reduccién se
realizara una revision de los criterios para el disefio sismico de edificios que proponen los
reglamentos de Estados Unidos, Canadé, Japon, Europa, algunos paises de Sudamérica y
los reglamentos vigentes de México (RCDF-04 y MOC-08). Esto permitira conocer las
recomendaciones sobre las previsiones sismicas, estructuracion y magnitudes de los
factores de reduccion por ductilidad y sobrerresistencia propuestos por la normativa
internacional.

A partir de una investigacion en campo se identificara la tendencia constructiva de
marcos de acero con contraviento excéntrico para conocer qué tipo de secciones son
empleadas para la construccion de estas estructuras, dimensiones, uso comun, alturas,
numeros de pisos, etc. Con este muestreo se pretende definir las caracteristicas de los
edificios de acero con marcos con contravientos excéntricos que se estudiaran.

Basandose en la informacion recabada en el muestreo, se disefiaran edificios
estructurados con marcos ddctiles de acero con contravientos excentricos. Los modelos se
ubicaran en la Zona del Lago de la Ciudad de México conforme al RCDF-04 y se
consideraréa el factor maximo de reduccion por ductilidad permitido para estas estructuras
(NTCS-04). En este estudio, se propone incluir la relacion e/L como variable (figura i.3);
en dos modelos de mediana altura. La secuencia de pasos de esta parte de la investigacion
es la siguiente:

a. Se selecciona el arreglo estructural del modelo de estudio, el uso y las secciones
transversales de los elementos, asi como el numero de niveles con base en los
resultados del muestreo. Se propondran dos magnitudes de la relacion e/L para
cada altura de los modelos.

b. Se determinaran las demandas sismicas correspondientes a la subzona de estudio
de la zona del Lago del area metropolitana de la Ciudad de México con base en
las Normas Técnicas Complementarias (NTCS-04).

c. Se realizaran los analisis elasticos con el programa de anélisis y disefio estructural
ETABS 2013 Nonlinear (CSlI, 2013).

d. Se verificard que se satisfagan estrictamente los requisitos del reglamento
considerado.
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6. Se realizaran analisis no lineales con cargas estaticas monoétonas crecientes (analisis
pushover) asi como anélisis no lineales dindmicos ante acelerogramas reales a los
modelos de los edificios disefiados en la etapa anterior, en el programa OpenSees
(Mazzoni et al., 2006) especializado en la simulacion de sistemas estructurales con
comportamiento inelastico de segundo orden ampliamente usado en investigaciones
similares.

7. A partir de los andlisis inelasticos se pretende revisar los siguientes aspectos:

a. Se revisara que los criterios de disefio sismico de las NTCS-04 del RCDF-04 sean
congruentes con los resultados obtenidos del estudio de edificios estructurados
con marcos ductiles de acero con contraviento excentrico.

b. En caso contrario, se desarrollara una propuesta para determinar los factores de
comportamiento sismico Q Yy sobrerresistencia R asi como criterios especificos
para el disefio sismico de edificios estructurados con marcos ddctiles de acero con
contraviento excéntrico.

En la figura i.4 se muestra el diagrama de flujo de la metodologia considerada en este estudio.
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Figura i.4 — Diagrama de flujo de la metodologia propuesta en esta investigacion
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Capitulo 1

1 Estudios recientes
1.1 Comportamiento estructural de edificios de acero en sismos recientes

La alta ductilidad que tiene el acero es una propiedad que destaca su uso estructural
respecto a otros materiales. Pero los sistemas estructurales que son construidos con acero no
adquieren esta propiedad en forma automatica, por lo que se requiere que para asegurar un
comportamiento ddctil de la estructura en su conjunto se proporcione ductilidad a todos los
miembros que constituyen la estructura; es decir, columnas, vigas, contravientos y conexiones.
Ciertos reglamentos tratan de identificar que los mecanismos de colapso coincidan con las
premisas de disefio para obtener respuestas estables de las estructuras con una adecuada
capacidad de disipacion de energia. A fin de cumplir con estos objetivos, es necesario hacer un
detallado adecuado para asegurar que la estructura sea capaz de soportar grandes deformaciones
sin llegar al colapso. De todo ello, no se disponia de especificaciones reglamentarias que fueran
consideradas seguras y confiables sino hasta después de 1988 (Bruneau et al., 1997).

La inestabilidad es un caso particular del comportamiento sismico de las estructuras, ya
que debido a su ocurrencia esta va degradando su resistencia, rigidez y su capacidad de disipar
energia.

El conocimiento del comportamiento sismico de las estructuras ha tenido un auge como
consecuencia de las experiencias y de las lecciones aprendidas en los ultimos 30 afios, ya que se
han presentado un gran nimero de eventos sismicos de gran magnitud y potencial destructivo en
todo el mundo. Esto ha ocasionado pérdidas economicas y pérdidas de vidas humanas. Los
sismos de gran escala pueden llegar a destruir en ocasiones mas del 50% de la infraestructura de
la o las ciudades que resienten sus efectos.

En los ultimos afios a nivel mundial se han presentado una gran cantidad de sismos, ya sea
por su magnitud o por su grado de destruccion, han sido motivo de interés de la ingenieria, tales
como: Valparaiso (Chile) y Ciudad de Meéxico (México) ambos en 1985; San Salvador
(Salvador) en 1986; Loma Prieta (EEUU) en 1989; Northridge (EEUU) en 1994; Kobe (Japon);
Manzanillo (México) en 1995. En 1999, los sismos en Armenia (Colombia), Estambul (Turquia)
y Chichi (Taiwén); Tecoman (México) en 2003; aunque se considera un terremoto submarino
Sumatra-Andaman (Océano indico) en 2004; Cachemira (Pakistdn) en 2005; Pisco (Per() en
2007; Honduras (Honduras) en 2009; en 2010 se presentaron movimientos sismicos en Puerto
Principe (Haiti), Chile, Mexicali (México), Christchurch (Nueva Zelanda) y Qinghai (China);
Tohoku (Japon) y nuevamente Christchurch (Nueva Zelanda) en 2011; en 2012 se presentaron
fuertes sismos en Oaxaca (México), Aceh (Indonesia) y Sulangan (Filipinas), Awaran (Pakistan)
en 2013 y en 2014 el sismo de Iqueque (Chile) (USGS, 2014).

En las figuras 1.1 y 1.2 se muestran las actividades sismicas tanto a nivel mundial como en
el territorio nacional respectivamente, ambas para sismos con magnitudes mayores a 7.0 (USGS
2014).
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A continuacion, se mencionaran algunos casos especificos de sismos que han servido para
conocer y mejorar el conocimiento sobre el comportamiento sismico de edificios estructurados

€n acero.
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1.1.1 Sismo de Michoacan, México. 19 de Septiembre de 1985 - 07:17:47 hora local,
magnitud Ms= 8.1

La Ciudad de Mexico experimentd uno de los sismos de mayor intensidad de su historia
reciente en septiembre de 1985. En estas fechas habia un nimero considerable de estructuras de
acero que fueron sometidas a grandes demandas sismicas.

Posterior al evento sismico, el M. en C. Martinez Romero en 1986 realizO una
investigacion basada en 102 edificios estructurados en acero. Los resultados del estudio muestran
que el comportamiento de edificios estructurados con acero fue satisfactorio, pues muy pocos
edificios colapsaron, cinco edificios tuvieron colapso parcial y otros presentaron dafios menores
con un comportamiento bastante aceptable (Tapia y Tena, 2001). En la figura 1.3a se muestra
una columna tubular que tuvo un dafio por pandeo local y en la figura 1.3b un edificio
estructurado con marcos de acero que colapso tras el sismo de 1985.

Por otra parte, Godinez (2005) y Jirsa (2006) reportan que los edificios estructurados con
marcos de acero, representan el menor porcentaje de dafio severo o colapso del total de varios
sistemas estructurales de estudio (331 edificios en Godinez, 2005 y 379 edificios en Jirsa, 2006),
es decir, en Godinez (2005) el 3.9% de los edificios de estudios son estructuras con base en
marcos de acero que presentaron dafio severo o colapso, mientras que, en Jirsa (2006), el 4.2%
representan estructuras de acero con dafio severo o0 colapso. Asimismo, en ambas
investigaciones, se reporta que la concentracion de dafios fue en edificios de 6 a 15 niveles tanto
en edificios estructurados con marcos de acero u otro tipo de sistema estructural. En la tabla 1.1
se muestra la informacion correspondiente a dafio severo o colapso en estructuras de acero
posterior al sismo de 1985.

Tabla 1.1 — Resumen de dafios acorde al nimero de niveles en edificios estructurados con base en marcos

de acero
Investidacion Tipo de Numero de niveles
g dafio <5 6-10 11-15 >15 Total
Colapso 4 3 1 1 9
Godinez (2005) P
Severo 0 0 2 2 4
. Colapso 6 1 3 1 10
Jirsa (2006)
Severo 0 2 1 3 6

El sistema estructural usado con mayor frecuencia eran marcos rigidos momento -
resistente, los que mostraron concentraciones de dafios en las conexiones soldadas viga -
columna o en las vigas armaduras, donde se presentaron problemas de inestabilidad por pandeo
(Tapia y Tena, 2001). Dentro de las causas principales de colapso y dafios severos se pueden
presentar las siguientes (Soto y Engelhardt, 2005):

e Pandeo local o fractura en vigas de alma abierta o armaduras
e Pandeo o ruptura del contraventeo muy esbelto
o Fallas de muros de relleno

e Pandeo local de columnas de seccion transversal cuadrada o rectangular hueca (figura
1.3a)
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a) Pandeo local de columna exterior (adaptada de b) Edificio de acero colapsado (adaptada de Tapia
Tapiay Tena, 2001) y Tena, 2001)

Figura 1.3 — Dafios observados en estructuras de acero después del sismo de Michoacan en la
Ciudad de México en 1985

1.1.2 Sismo de Northridge, Estados Unidos. 17 de Enero de 1994 - 04:30:55 hora local,
magnitud Ms= 6.8

Este evento sismico fue una verdadera prueba para las estructuras de acero, ya que un gran
namero de ellas presentaron fallas en las conexiones, pero sin llegar al colapso. Las estructuras
que presentaron el mayor nimero de dafios estaban estructuradas con marcos rigidos y en muy
poCcos casos marcos con contravientos. De un estudio de 133 edificios, por lo menos en 18
edificios se presentaron dafos en los elementos de los marcos de acero, y en 10 de los 18
edificios se presentaron dafios en las conexiones. Los edificios estructurados con marcos con
contravientos excéntricos tuvieron un comportamiento aceptable, ya que el dafio fue mucho
menor con respecto a las estructuras con marcos con elementos momento - resistente donde la
falla en las conexiones soldadas fue mucho mayor. Sin embargo, los pocos edificios dafiados con
contravientos tuvieron problemas de pandeo o rotaciones plasticas en las vigas. Se muestra en la
figura 1.4a un contraviento que sufrié pandeo local al centro de su longitud.

a) Fractura provocada por el pandeo en el b) Fractura de una placa base de un marco con
contraviento (adaptada de Tapia y Tena, contravientos (EERI, 2014)
2001)

Figura 1.4 — Dafios observados en estructuras de acero después del sismo de Northridge en 1994

En su gran mayoria los contravientos, que eran de seccion cuadrada o tubular, presentaron
pandeo global o local, demostrando poca capacidad deformacion en el intervalo inelastico. Esto
significa deformaciones locales y/o fallas en las conexiones. El uso de contravientos esbeltos
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provocan grandes fuerzas de cortante de entrepiso y éstas a su vez generan grandes momentos de
volteo, fuerzas de tension y compresion en las columnas y momentos de aplastamientos en las
placas; por lo anterior se pueden presentar fracturas en la union entre las columnas e incrementar
los esfuerzo de tension entre la columna y placa base. La figura 1.4b muestra una fractura en la
placa base de acero de un marco que contaba con contravientos. Respecto a los marcos
resistentes a momentos, también se presentaron dafios en las conexiones, de manera particular en
la unidn trabe - columna asi como fallas por fractura de soldadura y placas (Tapia 'y Tena, 2001).

1.1.3 Sismo de Kobe, Japon. 17 de Enero de 1995 - 05:46:46 hora local, magnitud Ms=7.3

El sismo de Kobe dejo en evidencia que las conexiones soldadas trabe - columna en
estructuras de acero no eran ductiles y no tienen la capacidad de soportar cargas ciclicas, pues
presentaron fracturas fragiles. De este movimiento sismico con grandes consecuencias
estructurales, se realiz6 un estudio a 316 edificios de acero con dafio, de los cuales 174 tuvieron
dafos severos. Del total de las estructuras estudiadas 219 eran marcos resistentes a momento,
presentdndose grandes dafios en un buen numero de ellos (Tapia y Tena, 2001). Los edificios
esbeltos tuvieron una gran cantidad de dafios, principalmente en las anclas de las placas base de
las columnas, dafios en la cimentacion y dafios parciales en los muros. En marcos de acero con
contraventeo se presentaron comportamientos inestables por el pandeo y la fluencia de los
contraventeos, fractura o desgarramiento en la placa union con la columna, asi como fracturas en
la soldadura de las conexiones trabe — columna (Soto y Engelhardt, 2005). En la figura 1.5a se
muestra un edificio de acero esbelto que colapso tras el sismo de Kobe y en la figura 1.5b se nota
el pandeo local en el contraviento de acero

e Wl

a) Colapso de un edificio de acero (NISEE, b) Pandeo de un contraventeo (NISEE, 2014)
2014)
Figura 1.5 — Dafios observados en estructuras de acero después del sismo de Kobe en 1995

1.1.4 Sismo de Nisqually, Estados Unidos. 28 de Febrero de 2001 - 10:54:46 hora local,
magnitud Ms= 6.8

El terremoto de Nisqually (también conocido como el terremoto del miércoles de ceniza)
ha sido uno de los sismos mas grandes registrados en la historia del estado de Washington. Los
dafos principales como consecuencia de este sismo se concentraron en edificios, puentes y en los
sistemas primarios de la region (sistema eléctrico, agua potable, comunicaciones, etc.) Aunque
en su mayoria los dafios en los edificios no eran estructurales, los principales dafios fueron en los
edificios de mamposteria no reforzada. Sin embargo, existen muchos edificios que fueron
reforzados con sistemas de marcos con contraventeo excéntrico, que presentaron dafios después
del terremoto. Es por ello, que un grupo de investigadores de la Universidad de California
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realizaron una investigacion sobre los dafios ocurridos en diferentes estructuras, principalmente
en monumentos historicos.

Dentro de las estructuras de estudio, se encontrd un edificio de mamposteria de nueve
pisos reforzado con marcos de acero con contravientos excéntricos tipo Chevron en los
entrepisos 6 y 9 para mejorar su comportamiento sismico. En la figura 1.6a se muestra un marco
de acero tipo Chevron en la direccion este-oeste del edificio Starbucks. En los entrepisos
restantes se reforz6 con marcos de acero con contravientos concéntricos. Los marcos
contraventeados excéntricamente presentaron dafios por fluencia, esto se muestra en la figura
1.6b donde se hace notar el desprendimiento de la pintura por pandeo del alma de la viga enlace,
este tipo de dafios fueron observados en los marcos en la direccion este-oeste, los marcos en la
direccion norte-sur no presentaban ningun tipo de dafios.

: ) r

a) Marco de acero contraventeado b) Dafio por fluencia en la viga enlace en un
excentricamente empleado para mejorar el marco con contraviento excentrico, direccién
comportamiento sismico del edificio Starbucks este — oeste
(adaptada de Filiatrault et al., 2001) (adaptada de Filiatrault et al., 2001)

Figura 1.6 — Dafios observados en marcos con contravientos excéntricos después del sismo de
Nisqually en 2001

1.1.5 Serie de sismos de Christchurch, Nueva Zelanda — 2010y 2011

Clifton et al. (2011) realizaron una investigacion sobre el comportamiento de estructuras
de acero durante una serie de sismos ocurridos en los afios 2010 y 2011. Los eventos sismicos
ocurridos en 2010 fueron el 4 de septiembre y 26 de diciembre; y en 2011 fueron el 22 de
febrero, 6 de Junio y dos sismos el 13 de junio, cuyas magnitudes mayores fueron de 7.1 (4 de
septiembre) y de 6.3 (22 de febrero). El estudio se centro en el andlisis del comportamiento de
edificios de acero estructurados con marcos con contravientos concéntricos y excéntricos,
marcos momento — resistente y racks de almacenamiento tipo industrial. Las estructuras de este
estudio se encuentran ubicadas en el Distrito Financiero o en los suburbios de Christchurch y su
disefio fue contemplando las ultimas provisiones sismicas de Nueva Zelanda (Standard New
Zeland, NZS 1170 Part 5: 2004). A continuacion de describe el comportamiento de los edificios
de acero considerados en el estudio de Clifton et al. (2011).

Dos edificios de varios niveles disefiados y construidos recientemente (Pacific
Residential Tower, 2010 y el Club Tower, 2009) ambos con marcos con contravientos
excéntricos. El edificio Club Tower (12 niveles) presento dafios por fluencia de las vigas enlace,
principalmente en el nivel 3 del lado Sur que fue donde se presentaron las mayores demandas
inelasticas. El disefio de estos marcos con contravientos excéntricos cumplian con las
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especificaciones de la norma neozelandesa NZS 3404 (Steel Structures Standard) que considera
un factor de ductilidad arriba de 4.

En la figura 1.7a se muestra una viga enlace correspondiente al nivel 3 del edificio Club
Tower, se hace notar que presenta pintura descascarada en la viga enlace por la fluencia del alma
de la viga. El edificio Pacific Residential Tower (22 niveles) presenté dafios bajo el nivel 6 en las
vigas enlace, dichos dafios fueron el desprendimiento de la pintura por la fluencia de la viga
enlace asi como deformaciones residuales. Algo a destacar es que el disefio de estos marcos con
contravientos excentricos estuvo regido por el control de desplazamiento lateral de entrepiso y
con un factor de ductilidad de 1.5, a pesar de que en la NZS 3404 se permite emplear hasta una
magnitud de 4 para este tipo de sistemas estructurales (tipicamente empleado factores de
ductilidad entre 2 y 3 para zonas sismicas moderadas).

La mayor parte de los dafios fueron arquitecténicos y no estructurales, sin embargo se
presentaron dafios considerados en las vigas enlaces debido a la existencia de grandes
deformaciones residuales. En la figura 1.7b se muestra la fractura de la viga enlace, que se
propagd desde una de las esquinas superiores a través del alma de la viga enlace, lo que conlleva
a una deformacion residual significativa.

a) Fluencia de la viga enlace en el nivel 3 del b) Fractura de la viga enlace en el nivel 6 del
edificio Club Tower (adaptada de Clifton et al. edificio Pacific Residential Tower (adaptada de
2011) ' Clifton et al., 2011)

Figura 1.7 — Dafos observados en marcos con contravientos excéntricos después del sismo del 22
de febrero de 2011 en Christchurch

Otro edificio que presento dafios debido al sismo ocurrido del 4 de septiembre de 2010,
fue el estacionamiento de un hospital que tiene marcos con contravientos excentricos en su
direccion principal, cuyos marcos contribuyen a la redundancia estructural para mantener un
desempefio sismico satisfactorio. Aunque el disefio de estos marcos no fue gobernado por
distorsiones, fue disefiado con el factor de ductilidad maximo, es decir igual a 4. En el primer
piso se evidenciaron los dafios en las vigas enlace por el desprendimiento de la pintura en el alma
de las vigas por consecuencia de deformaciones inelasticas.
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b) Dafio por fractura debido a la excentridad
entre el patin del contraviento y el atiesador de
la viga enlace (adaptada de Clifton et al., 2011)

a) Dafios ocurridos por la fluencia de la viga
enlace (adaptada de Clifton et al., 2011)

Figura 1.8 — Dafios observados en marcos con contravientos excéntricos después del sismo del 4 de
septiembre de 2010 en Christchurch

De manera similar al dafio observado en el edificio Pacific Residential Tower, se
presentaron dafios por fracturas de la viga enlace. Los autores proponen que la causa de la falla
se debe a la excentricidad que se generd entre el patin del contraviento y el atiesador de la viga
enlace; dicha falla se gener6 cuando el contraviento trabajo en tension y, los esfuerzos de tension
se concentraron en las alas del patin en lugar de que se distribuyeran en el atiesador. Esto
significa que la union entre el patin de la viga sin rigidizar y el alma de la viga fue severamente
sobrecargada, lo que conlleva a la fractura del patin y del alma de la viga enlace. Lo anterior
sugiere que la trayectoria de carga es de suma importancia cuando se requieren demandas
inelasticas en el sistema estructural. En la figura 1.8a se muestra el dafio por fluencia de una viga
enlace asi como el pandeo del patin; y en la figura 1.8b se hace notar el dafio por fractura del
alma y del patin de una viga enlace, ambas en un marco con contraviento excéntrico.

b) Pandeo local en un contraviento

a) Fractura por tensién en la soldadura :
concentrico

Figura 1.9 — Dafios observados en marcos con contravientos concéntricos después del sismo del 22
de febrero de 2011 en Christchurch (adaptada de Clifton et al. 2011)

El estudio contempla también la revision de un edificio estructurado con paneles
prefabricados y marcos contravientos concéntricos, los dafios principales que presentaron fueron
en la soldadura de la conexion entre el contraviento con la columna (fractura de la soldadura) asi
como pandeo de algunos contravientos. En la figura 1.9a se muestra la fractura de la soldadura
bajo carga a tension y en la figura 1.9b se muestra la falla por pandeo local del contraviento.
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Finalmente, en los marcos momento — resistentes de acero no se encontraron dafios
visibles en los elementos estructurales que conforman al sistema (columnas, vigas, conexiones,
etc.), por el contrario los dafios que se presentaron en este tipo de sistemas estructurales fueron
en los pretiles, fachadas, etc., es decir dafos arquitectonicos y elementos no estructurales.

1.2 Tipos de estructuras de acero

A través de la historia las estructuras de acero han evolucionado, gracias a las aportaciones
y/o experiencias por la industria de la construccion o por las investigaciones que se han hecho a
este tipo de estructuras. Estos avances dejan como resultado el desarrollo de diferentes tipos de
estructuras sismorresistentes con diversos comportamientos estructurales, funcién y usos,
métodos constructivos e incluso cuestiones econdémicas.

En las NTCEM-04 se definen los tipos de estructuras de acero que seran capaces de resistir
las demandas sismicas. Dichas estructuras son marcos rigidos, marcos con contraventeo
concéntrico y marcos con contraventeo excéntrico. En los siguientes incisos se describen este
tipo de sistemas estructurales.

1.2.1 Marcos rigidos

Los marcos rigidos 0 marcos resistentes a momento son estructuras formadas con vigas y
columnas rectilineas conectadas entre si ya sea con soladura, tornilleria o ambos. La
caracteristica de estos marcos es que los elementos viga — columna seran sometidos a momentos
flexionantes y esfuerzos cortantes. En la figura 1.10 se muestran dos edificios estructurados con
marcos rigidos de acero (Soto y Engelhardt, 2005).

Estos marcos tienen la capacidad de disipar energia, siempre y cuando se disefien y se
construyan para tal objetivo. En las NTCEM-04 se especifican dos tipos de estos sistemas:

a) marcos rigidos con ductilidad alta y,
b) marcos rigidos con ductilidad baja.

a) Remodelacion en Cineteca Nacional, México, D.F. b) Construccion del Hopital Mota-Engil (adaptada de
(adaptada de Grupo Baysa) Grupo Baysa)

Figura 1.10 — Ejemplos de marcos rigidos

Los marcos rigidos con ductilidad alta tendran la capacidad de formar articulaciones
plasticas donde se requieran, capaces de mantener su resistencia en dichas articulaciones;
mientras que, los marcos rigidos con ductilidad baja o reducida tendran la capacidad de resistir
deformaciones inelasticas limitadas cuando se vean sometidos a fuerzas sismicas intensas.
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1.2.2 Marcos con contraventeo concéntrico

Los marcos contraventeados surgieron a principios del siglo XX como alternativa para
edificios de mediana y baja altura. La presencia de elementos diagonales modifica el
comportamiento del marco al formar una estructura reticulada, por lo que las fuerzas laterales se
transmitiran en forma de tension y compresion. Estas estructuras tienen una rigidez lateral
considerablemente grande, lo que permite a la estructura tener un control de los desplazamientos.
Estos marcos por ende tienen la capacidad de disipar energia mediante la fluencia de dichas
diagonales o de sus conexiones. Asimismo, las diagonales pueden resistir fuerzas de tension y
compresion importantes, mientras se desarrollan deformaciones inelasticas moderadas en sus
miembros y en sus conexiones cuando son sometidas a cargas sismicas. La figura 1.11 muestra
un ejemplo de un marco con contraventeos concéntricos de seccion IR (W).

Figura 1.11 — Ejemplo de marco contraventeado concéntricamente

En estudios recientes (Lacerte y Tremblay, 2006; Tapia y Tena, 2011;) se ha demostrado
que la respuesta estructural de edificios de acero ante sismos intensos se puede ver dominada por
la formacién de mecanismos de colapso de pisos débiles, redistribuciones inesperadas de carga,
concentracion del dafio, etc. EI comportamiento ineléstico de este tipo de marcos es dominado
por la respuesta de las crujias contraventeadas, muy distinta a marcos sin este tipo de sistemas y
resistentes a momentos (Tapia y Tena, 2013).

1.2.3 Marcos con contraventeo excéntrico

En estos marcos las diagonales generaran una excentricidad en las vigas donde se inducen
esfuerzos de cortante y momentos flexionantes muy grandes, por lo que éstas son las zonas que
se disefiaran para disipar la energia mientras que el resto de los elementos se disefiaran para tener
un comportamiento elastico.

Una caracteristica de la conexién de estos marcos es que cuando menos uno de los
extremos de la diagonal se conectara a una viga con una distancia "pequefia” del extremo de la
viga que une a la columna del marco. En caso de que el sistema de conexion fuera en V o V
invertida, las dos diagonales se conectan en la parte del centro de la viga dejando una distancia
"pequefa” entre ellas. En la figura 1.12a se muestra la construccién de un edificio con
contraventeos excéntricos con seccion cajon mientras que en la figura 1.12b se muestra la
conexion central de los contravientos excéntricos en la viga.

Para garantizar que el comportamiento de estos marcos sea ductil, se debe de asumir
amplias deformaciones inelasticas antes de sufrir pandeo local, fracturas por resistencia y/o
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problemas de inestabilidad global. Las diagonales en estos sistemas proporcionan rigidez lateral
debido a su rigidez axial.

a) Edificio con contraventeos excentricos, Torre b) Detalle de conexion de contraventeos excentricos
Bancomer - Ciudad de México

Figura 1.12 — Ejemplo de marcos contraventeados excéntricamente
1.3 Comportamiento de marcos con contraventeo excentrico

Como se comentO en el apartado anterior, este sistema estructural tiene un adecuado
comportamiento en zonas sismicas si se disefia adecuadamente. Estos tipos de estructuras
desarrollan una respuesta ductil y estable, ya que se disefian con la premisa de que las fuerzas
axiales en las diagonales se transfieran por medio de los esfuerzos de cortante y flexion en
segmentos de longitud reducida, conocidos cominmente como "enlaces", donde se pretende que
la disipacion de la energia sea en este punto por medio de la fluencia del acero. Estos deben
detallarse correctamente para evitar pandeo local asi como problemas de inestabilidad que
degraden la respuesta del elemento. El resto de los elementos estructurales deberan disefiarse
bajo los conceptos de disefio por capacidad con el objetivo de que su comportamiento sea en el
intervalo elastico.

En la actualidad, existen distintas configuraciones cuyo objetivo es generar en la parte
central de la viga la zona de enlace o zona ddctil, en la figura 1.13a se muestra la zona de enlace
en color rojo en la parte central de viga que se conecta a las columnas y a los contravientos. Otra
configuracidn tipica es que la zona ductil se localice en el extremo de la columna, como se hace
notar en la figura 1.13b donde el enlace esta entre la columna y el extremo de la viga. Una de las
ventajas de la configuracion con viga enlace central (figura 1.13a) o también conocida como V
invertida, es la simplificacion en el disefio de las conexiones a diferencia de un enlace extremo,
debido a de que, los esfuerzos que se generan en la zona adyacente serdn muy grandes en un
enlace extremo a diferencia de un enlace en la zona central. Existe una configuracion muy
similar a la V invertida, sin embargo, los enlaces estan en ambos extremos de las columnas, esto
permite tener un mayor nimero de enlaces con lo que se tendrdn mas zonas de disipacion de
energia, pero el disefio de conexiones sera sumamente complicado. La configuracién anterior se
muestra en la figura 1.13c en donde los enlaces se encuentran en cada extremo de la viga
conectados a cada columna, teniendo dos enlaces cada viga. Hay otra configuracion que
desarrolla un enlace que funciona como "fusible”, pues en caso de que se genere un dafio en este
elemento puede reemplazarse facilmente, no obstante en el disefio de este elemento se debe
considerar la distribucion de las cargas gravitacionales que generan las vigas. En la figura 1.13d
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se muestra la configuracion de un enlace conectado al centro de la viga y en un extremo del
propio enlace la conexion de los contravientos (Popov et al., 1995).

viga 1s
viga viga viga viga enlace
enlace enlace | _@niaca anlacs
& |
R T R
a) Enlace en la parte b) Enlace en un extremo de c) Enlaces en ambos d) Enlace central
central de la viga la viga extremos de la viga perpendicular a la viga

Figura 1.13 — Configuraciones para marcos con contraventeo excentrico (Popov et al., 1995)

No se recomienda que el enlace central perpendicular sea parte de la columna (figura
1.13d), ya que en este segmento estructural se disipard la energia mediante la fluencia del
elemento, por ende, se generaran articulaciones plasticas en la secciéon de la columna lo que
conlleva a la formacion de un mecanismo de colapso no deseable (piso débil o suave).

1.3.1 Rigidez lateral

La rigidez lateral depende de la longitud del enlace. Si la longitud del enlace es muy corta,
en funcion a la longitud total de la viga, la rigidez lateral de la estructura es grande y se aproxima
a la de un marco contraventeado concéntricamente. Por el contrario, si la longitud del enlace es
muy grande, la rigidez lateral disminuye y equivale a la de un marco sin contraventeos, en otras
palabras un marco resistente a momentos (Hjelmstad y Popov, 1984). En un estudio realizado
por Hjelmstad y Popov (1984) se muestra que para diferentes relaciones de altura - longitud (h/l),
y considerando una relacion entre los momentos de inercia de la viga y columnas de 0.25 (lp/l)
hay una variacion en la rigidez relativa. Si la relacion e/L esta en el intervalo de 0.10 y 0.15, la
rigidez del marco con contraventeo excéntrico es elevada, pero para magnitudes mayores de e/L,
los contraventeos pierden efectividad y la rigidez lateral del marco tiene un decaimiento fuerte.
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Figura 1.14 — Variacion de la rigidez lateral relativa en funcion de e y del tipo de enlace
(adaptada de Hjelmstad y Popov, 1984; Iy/lc=0.25)
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En la figura 1.14 se hace notar que la variacion de la rigidez lateral relativa esta en funcion
de la relacion e/L. La figura 1.14a muestra diferentes variaciones de la rigidez para un marco con
enlace en el extremo y en la figura 1.14b se muestra para un enlace central. En ambas figuras las
gréaficas corresponden a relaciones h/L igual a 1.0, 0.75 y 0.50.

1.3.2 Deformacion de la viga enlace

La deformacion de la viga enlace es un pardmetro de suma importancia en el disefio, ya
que sera necesario controlar los valores maximos de deformacion ante un sismo de gran
magnitud para garantizar el comportamiento adecuado del sistema estructural. La deformacion
inelastica de la viga enlace depende del angulo de distorsion plastica 6, de la longitud del claro
del marco L y de la longitud de la viga enlace e. La ecuacion 1.1 indica la demanda de rotacion
pléstica.

L y
Yp = EQP Ecuacion 1.1

En la figura 1.15a se muestra el mecanismo de deformacidn plastica de una viga enlace
central y en la figura 1.15b se hace notar que si la relacion e/L disminuye, la demanda de

rotacion plastica en la viga enlace aumentard (siempre y cuando se tenga una solo una viga
enlace en el marco).

ot ot 00 02 04 06 08 10

'r oL
a) Mecanimo de deformacion plastica para determinar la b) Variacion de la rotacion plastica en la viga enlace
rotacion de la viga enlace (adaptada de Fazard y Shil, 2001)

Figura 1.15 — Mecanismo de deformacidn y variacion del &ngulo de rotacion pléstico
1.3.3 Comportamiento estructural de la viga enlace

La viga enlace e, funciona como un tipo fusible que previene la aplicacion de una fuerza
excesiva en los contravientos, asi como también su pandeo. La carga axial del contraviento se
transmite a una columna y a la viga enlace en forma de cortante y momento, desarrollando
deformaciones inelasticas durante varias cargas ciclicas, por lo que la energia se disipa en la viga
enlace en lugar de que lo hagan los marcos rigidos y los contravientos. Por lo anterior, la viga
enlace estara sometida a grandes esfuerzos de flexion y de cortante por efecto de las demandas
sismicas; la relacion de ambos esfuerzos establecen el comportamiento de la viga enlace. En la
figura 1.16a y 1.16b se muestran los diagramas de momento y cortante que se presenta en una
viga enlace central y una viga enlace en extremo.
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a) Viga enlace central b) Viga enlace en extremo
Figura 1.16 — Diagramas de momentos y cortantes en la viga enlace

La longitud de la viga enlace puede ser establecida de forma preliminar y estar en funcién
del claro de la crujia del marco con contravientos excéntricos o de alguna de las dimensiones de
la base de la estructura, es decir, se puede tomar preliminarmente como e= 0.15-L en ausencia de
restricciones y para configuraciones de contravientos tipo Chevron (Becker y Ishler, 1996); si se
considera calcular preliminarmente la magnitud de la longitud de la viga enlace e con base en
alguna dimensién de la base de la estructura (ancho o largo), e seré igual al 5% de la dimensién
maxima de la estructura perpendicular a la direccion de la fuerza lateral (UBC, 1997).

Con el objetivo de clasificar las vigas enlaces en relacion con su comportamiento
estructural, es necesario establecer una condicion de equilibrio de fluencia cuando se generen
simultaneamente articulaciones de flexion y cortante. La longitud de la viga enlace bajo esta
condicion queda definida por la ecuacién 1.2:

P Ecuacion 1.2

ey = A
donde, M, es el momento plastico de la viga enlace y V, es la resistencia a cortante
correspondiente al estado limite de fluencia del alma, que son calculadas de la siguiente manera
(AISC 341-10):

M, = f,Z Ecuacion 1.3

V, = 0.6fy(d - th)tw Ecuacion 1.4

tr es el espesor del patin y t, es el espesor del alma de la viga enlace. La ecuacién 1.3 no
considera el efecto de la carga axial que puede reducir la resistencia a cortante de la viga enlace.

En una viga enlace corta (e < eg) se formara una articulacion por cortante mientras que,
en una viga enlace larga o grande (e > ep) se presentaran articulaciones por flexion en ambos
extremos de la viga enlace y la fuerza cortante queda definida por la ecuacion 1.5.

V= % Ecuacién 1.5

e
Debido a que las vigas “enlace” cortas con atiesadores pueden desarrollar una capacidad
de cortante de 1.5V, ademas de que se recomienda que el momento en los extremos no supere la
magnitud de 1.2M, para evitar problemas por fractura bajo cargas ciclicas, se modifica la
longitud de vigas “enlace” cortas con la ecuacion 1.6 y para vigas enlace largas con la ecuacion
1.7

2(1.2M,)  1.6M,
15V, W

ey < Ecuacion 1.6

116



Capitulo 1

2.6M
ey = L

W

Ecuaciéon 1.7

Cuando la longitud de la viga enlace e se encuentre en el intervalo definido por las
ecuaciones 1.6 y 1.7, el comportamiento de estas vigas sera intermedio, es decir se presenta tanto
fluencia por flexién y cortante. La clasificacion de las vigas enlace se muestra en la figura 1.17
como se plantea en Fazard y Shi (2001). En la figura 1.17 se hace notar el diagrama de
interaccion M-V, cuyas variables son independientes. Es importante tener en cuenta que si se
emplean vigas enlace mas largas del tipo central o en extremo, la conexion soldada entre la viga
enlace y la columna sera sometida a momentos grandes y puede ser vulnerable a una fractura
fragil, como se observo en estructuras de acero durante el terremoto de Northridge (1994).

vi e=1.6M [V /
e=2m /v
WV
p
Viga enlace
caria
e=2.6 M,/ ¥,
/ Wiga eulace intermedia
_ kinea de
A7 Interaccien
: Pt/
Viga colace larga
M

M

o
Figura 1.17 — Clasificacion de las vigas enlace en funcion de su longitud
1.4 Estudios recientes en marcos con contraventeo

Una de las principales premisas implicitas en el disefio de marcos ddctiles es que los
mecanismos de colapso que se desarrollen concuerden con la forma de columna fuerte - viga
débil - contraviento mas débil. EI RCDF-04 especifica que un edificio estructurado con marcos
ductiles contraventeados debe disefiarse, tomando en cuenta que, cada entrepiso de los marcos
sean capaces de resistir (no considerando un sistema contraventeado) al menos el 50% de la
fuerza sismica actuante.

Diferentes investigaciones recientes como Lacerte y Tremblay (2006), Tapia y Tena (2011,
2013) y han puesto en evidencia que en disefios racionales, los modelos de edificios de acero
contraventeados que fueron disefiados mediante los criterios de la reglamentacion vigente,
desarrollan mecanismos de colapso de piso suave caracterizados con articulaciones en los
extremos de las columnas en los pisos intermedios.

En esta seccion se discutiran los resultados de investigaciones recientes en marcos de acero
contraventeados. Los estudios se subdividieron en:

a) estudios sobre el comportamiento de marcos con contraventeo concéntrico,

b) estudios sobre el comportamiento de marcos con contraventeo excentrico y

c) estudios relacionados con el factor de reduccion por ductilidad y sobrerresistencia
en estructuras de acero.
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1.4.1 Marcos contraventeados concéntricamente
1.4.1.1 Tapiay Tena (2013)

Los autores propusieron en el articulo, una metodologia para establecer los requisitos
minimos para el disefio de marcos ductiles de acero con contraviento concéntrico, de manera que
concuerde con la premisa inicial de disefio, con una distribucion adecuada de la respuesta
inelastica en la altura y redistribuciones de cargas predecibles. La metodologia propuesta
consiste en una serie de pasos de andlisis que, toman en cuenta todas las consideraciones de
disefio y, en caso de que no se cumpla alguna, hay forma de retomar el disefio nuevamente y
hacer las correcciones necesarias. De forma general, en la figura 1.18 de este trabajo se muestra
un diagrama de flujo.

En el articulo, la metodologia propuesta fue ejemplificada en un edificio de 14 niveles
situado en suelo blando, conformado por 36 columnas en cada entrepiso con una separacion de 7
m y cada entrepiso con una altura h igual a 3.50 m. El modelo estudiado tenia 5 crujias en
ambos sentidos con contraventeos en sus dos direcciones principales, de manera que la planta de
la estructura era de 35 m. Las secciones empleadas fueron vigas cajén con acero A-572 Grado
50, trabes con seccion | de acero A-36 y los contraventeos tipo chevron de seccion cajon con
acero A-36, por lo que el fy columna= 3,515 kg/cm? vy el fy Trabes= Ty Diagonales= 2,530 kg/cm?. La
relacion de esbeltez resultd ser igual a H/B= 1.4 y un periodo estructural aproximado de T= 1.12
s (inciso B, figura 1.18). El andlisis sismico se realizé con base a las especificaciones de las
NTCS-04 para la zona sismica Illa de la subzonificacion de estas normas en su Apéndice A. En
esta zona, el periodo fundamental del suelo Ts es igual a 1.05 s con periodos caracteristicos T,=
0.558 y T,= 1.35, un coeficiente sismico c igual a 0.768, un coeficiente de aceleracion del terreno
ap de 0.1825 y un cociente k= 0.95. El factor de comportamiento no lineal que resulto de aplicar
la metodologia propuesta fue Q= 2.333 y un factor de sobrerresistencia R= 4.5.

Teniendo las secciones para la etapa de predisefio, en la investigacion se realizd un
analisis modal espectral en tres dimensiones conforme a los requisitos del Apéndice A de las
NTCS-04. Las relaciones de trabajo de los elementos estructurales para cada nivel se muestran
en la figura 1.19, donde se puede apreciar que ningun elemento supero el 80% de trabajo de
acuerdo a las consideraciones especificadas en la metodologia de Tapia y Tena (2013).

La investigacion demuestra que los resultados que se obtuvieron en el modelo siguiendo
el procedimiento de la figura 1.19; cumple con el disefio por capacidad propuesto dado que se
tiene un comportamiento adecuado que se ajusta con la premisa de disefio columna fuerte - viga
débil - contraviento mas débil.
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Figura 1.18 — Diagrama propuesto de anélisis y disefio de marcos de acero ductiles con contravientos
concéntricos (adaptada de Tapia y Tena, 2013)
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Figura 1.19 — Relaciones de trabajo de los elementos (adaptada de Tapia y Tena, 2013)
1.4.1.2 Tapiay Tena (2013a)

En este estudio se modelaron seis edificios regulares de acero contraventeados
concéntricamente de 10, 14 y 18 niveles con configuraciones y caracteristicas de construccion
usados en el Distrito Federal. Estos modelos se disefiaron con el procedimiento del RCDF-04,
con la premisa de mecanismo de falla columna fuerte - viga débil - contraventeo mas débil. Se

119]



Estudios recientes

realizaron analisis no lineales con el programa OpenSees (Mazzoni et al., 2006), donde los
modelos tenian una sobrerresistencia del material que se obtuvo, a partir un estudio de 290
certificados de laboratorio de perfiles existentes en el mercado mexicano.

El factor -de comportamiento Q que se propone en esta investigacion se define con la
ecuacioén 1.8, que establece que el aumento de la altura de los modelos conlleva una disminucion
de la ductilidad que puede desarrollar la edificacion.

H Q=3

—<1
{ B~

H 5/H

S'{ <1 - __(__) Ecuacién 1.8
l 1<B_16 Q=3 3\5 1 cuacion

l 16<H

. E Q=

El factor de sobrerresistencia R conforme a los resultados de esta investigacion para un
terreno con un periodo fundamental Ts= 1.05 s en la subzona llla conlleva a un T,= 0.558 s,
dichas magnitudes de los factores de sobrerresistencia se enuncian en la tabla 1.2 de los modelos
analizados en Tapia y Tena (2013a).

En la tabla 1.2 se nota que el modelo con una relacion H/B igual a 1.0, el factor de
comportamiento sismico Q, asi como la aportacion minima al cortante de las columnas coincide
con lo establecido en las NTCS-04, sin embargo para relaciones H/B mayores de 1.0, el factor Q
tiende a descender y la aportacién minima al cortante asciende.

Tabla 1.2 — Caracteristicas de los modelos de estudio (adaptada de Tapia y Tena, 2013a)

£ ; ; ; Factor de
: Aportacidn munima Factor de ; Factor por
Periodo  Relacion ; comporianianio . )
Maodelo - : al cortante de las comportamiento S _ sobrerresistencia
e i colunngs istico ¢ Sisinico reducido
HE 5 ity
g 2 % 0" (NTCS)

Chio 56 0721 L0 55.9%, 3.00 3.052 4.50
Chid 6l 1.208 1 40 61.6% 3 2368 4.50
il 69 |55 [ B0 69, 104 2.00 2.030 4.50

Con los resultados que se obtuvieron en estos estudios, se hace notar que los edificios
estudiados fueron capaces de desarrollar un comportamiento inelastico con una adecuada
distribucion en la altura y un mecanismo de colapso congruente con las premisas iniciales de
disefio. Es decir, que ante una fuerza sismica intensa, la energia se disipa inicialmente en los
contravientos, luego en las trabes; de manera que en las columnas se presente poco dafio, 0 en su
caso, ningun tipo de dafio.

De los 314 entrepisos que fueron estudiados en esta investigacion, se obtuvo un promedio
de las distorsiones al comienzo del comportamiento inelastico de 0.37%, que si se compara con
la magnitud propuesta en las NTCS-04 para el limite de dafios que es de 0.40%, los resultados
coinciden con la revision del estado limite de servicio. Respecto a la revision de distorsiones
contra colapso que es de 1.5% en las NTCS-04, los resultados satisfacen a todos los modelos, lo
que demuestra que la deformacion logra ser contralada con una mejor distribucion de la
respuesta inelastica en la altura.
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1.4.1.3 Tapiay Tena (2011)

Un estudio realizado a marcos de acero con contraventeo tipo Chevron sometido a cargas
monotdnicas crecientes en suelo blando de acuerdo al RCDF-04, dejo en evidencia que existe
una relacion entre el mecanismo de colapso con la altura de las estructuras; es decir, con la
relacion de esbeltez del edificio. Los estudios fueron derivados de 13 edificios regulares de
acero con contraventeo concéntrico tipo Chevrdn con alturas de 4 a 16 niveles. Los resultados de
esta investigacion demuestran que el mecanismo de colapso no concuerda con la premisa de
disefio de este tipo de sistema estructural, que conforme a las NTCEM-04, los marcos ductiles
contraventeados concéntricamente tendran la capacidad de disipar energia mediante la fluencia
de las diagonales (columna fuerte — viga débil — contraviento méas débil). El estudio en Tapia y
Tena (2011) deja en evidencia la relacion que existe entre el mecanismo desarrollado y la
relacion de esbeltez del edificio, y que no se considera en los reglamentos vigentes.

Para definir la contribucién lateral al cortante resistente minimo que deben aportar las
columnas del marco en relacién al sistema de contravientos y con el propdsito de obtener un
mecanismo de colapso columna fuerte — viga débil — contraviento mas débil, los autores
propone una ecuacién que define dicha contribucion. La ecuacion esta en funcion de la relacion
de esbeltez y de los esfuerzos de fluencia de las columnas y de los contravientos, conforme se
estable la ecuacion 1.9. En la figura 1.20 se muestra el porcentaje de contribucion al cortante
lateral resistente en funcion de la relacion de esbeltez de la estructura, a mayor relacion de
esbeltez la contribucién del cortante aumenta.
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Figura 1.20 — Propuesta de la contribucion minima al cortante lateral resistente de las columnas
(adaptada de Tapia y Tena, 2011)

En el estudio que desarrollaron Tapia y Tena (2011) se considero un factor de reduccion
Q= 3 para los 13 edificios estudiados, cuyos edificios van desde cuatro hasta los 16 niveles. En
la figura 1.21 se compara el factor de reduccion Q con los limites establecidos en las NTCS-04 y
con el MOC-08 los factores de reduccion Q obtenidos en los modelos estudiados en Tapia y
Tena 2011. Una importante observacion es que la ductilidad que pueden desarrollar los edificios
depende de la esbeltez de la estructura. Asi mismo se hace notar que para relaciones de esbeltez
menores de 1.0, los resultados del estudio coinciden con los reglamentos mexicanos
mencionados.
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Figura 1.21 — Estudio de comparacién de las ductilidades de los modelos con los reglamentos NTCS-04 y
MOC-08 (adaptada de Tapia y Tena, 2011)

Respecto a la sobrerresistencia que desarrollaron los modelos se observo que fueron
mayores a las establecidas en los reglamentos mexicanos (NTCS-04 y el MOC-08). Asi, con
base en los resultados, los modelos de baja y mediana altura desarrollan una magnitud de
sobrerresistencia igual a R= 5.5, y conforme aumenta la altura de los modelos, la
sobrerresistencia disminuye hasta R= 4.5 como se muestra en la figura 1.22, donde se comparan
la sobrerresistencia del estudio de Tapia y Tena 2011 con las NTCS-04 y el MOC-08 en funcion
del periodo caracteristico Tj.

Sobrerresistencia

2__-"-— ——————

[ P S S SR S
= = NTCS-RCDF-04 oo 05 10 15 20 25
—_— - PMOC-CFE-D8
Estudio Tapia y Tena 2011 Periodo (seg)

Figura 1.22 — Propuesta del factor de sobrerresistencia comparado con el criterio de las NTCS-04 y MOC-08
(adaptada de Tapia y Tena, 2011)

1.4.1.4 Lacertey Tremblay (2006)

En 2006, Lacerte y Tremblay (2006) estudiaron la respuesta inelastica de edificios con
marcos de acero con contravientos concéntricos en forma de cruz. Los modelos fueron disefiados
con el Reglamento Canadiense (CNBC-05 y CSA-06). Los resultados del estudio dejaron en
evidencia que los marcos con contravientos en cruz con mas de 8 niveles, experimentan
deformaciones inelasticas significativas, que pueden guiar a un colapso por inestabilidad
estructural.

|22 ]



Capitulo 1

1.4.2 Marcos contraventeados excéntricamente
1.4.2.1 Kusyillmaz y Topkaya (2013)

Se trata de un estudio analitico que evalla la sobrerresistencia que desarrollan los marcos
de acero con contraventeo excéntrico. El estudio contempla varios modelos de un edificio de
acero tipo destinado para uso de oficinas de seccién regular cuadrada con un &rea de 900 m?. El
modelo consta de tres crujias en ambos sentidos, con marcos con contravientos excéntricos en
los extremos con una viga enlace en la parte central de las vigas.

El ndmero de niveles de los edificios estudiados varia de 3 a 15 niveles, la longitud del
enlace se definié en proporcién a la longitud del claro, es decir e/L, donde L es el claro entre las
columnas de las crujias contraventeadas y e es la longitud de la viga enlace. En los analisis estas
relaciones variaron de 0.10, 0.15, 0.20, 0.25 y 0.30. Se consideraron claros entre columnas L de
las crujias contraventeadas de 8, 10, 12, y 14 m. La altura de los entrepisos fue constante de 4 m.
En el estudio los elementos estructurales se modelaron con acero A992.

En la investigacion, el disefio estructural se basé en las recomendaciones de tres codigos
americanos: Disefio por Cargas Minimas para Edificios y otras Estructuras (Minimum Design
Loads for Buildings and Other Structures, ASCE 7-10, 2010), Especificaciones para el Disefio
de Edificios de Acero (Specification for Structural Steel Buildings, AISC 360-05, 2005) y sus
Provisiones Sismicas para el Disefio de Edificios de Acero (Seismic Provisions for Structural
Steel Buildings, AISC 341-05, 2005). En la figura 1.23 se muestra la vista lateral y la planta del
edificio de estudio, se hace notar las dimensiones en variables tanto en la vista lateral como en la
planta.

30

30

hs

L: L Li

Figura 1.23 — Vista lateral y planta del edificio estudiado en Kusyilmaz y Topkaya (2013)

Los edificios fueron considerados que se ubicarian en distintas zonas geogréaficas y clases
de sitios con el fin de tener en cuenta el riesgo sismico; por lo que se tomaron en consideracion
un total de 16 provincias de Estados Unidos. Los modelos fueron analizados mediante analisis
estaticos no lineales con las consideraciones del ASCE 7-10 ante cargas estaticas monotdnicas
crecientes. El programa empleado fue el FedeasLab (Filippou, 2001).

Los resultados obtenidos de este estudio se muestran en la tabla 1.3 en el que se hace notar
la influencia que tiene la relacion e/L asi como la altura y la longitud total del marco con
contraviento excéntrico. En la tabla 1.3, se enuncian las magnitudes méaximas, minimas, la
desviacion estandar y la media de la sobrerresistencia obtenidas en el estudio para cada relacion
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de estudio. En la figura 1.24a se muestra la influencia que tiene el factor de sobrerresistencia
respecto a la altura de la estructura y en la figura 1.24b muestra como influye la relacion e/L en
el factor de sobrerresistencia. En ambas figuras se grafica la media muestral menos una
desviacion estandar (u-c) de la tabla 1.3.

Asi, en ambas figuras se comprara con el factor de sobrerresistencia establecido en el
ASCE 7-10. En la figura 1.24a a medida que va aumentando la altura del edificio el factor de
sobrerresistencia va disminuyendo. Por otra parte, en la figura 1.24b se muestra que conforme
aumenta la relacion e/L, la sobrerresistencia va creciendo, pero se puede notar que a partir de
e/L=0.25, el valor de sobrerresistencia aumenta de manera muy insignificante, esto es natural en
el comportamiento, ya que conforme la relacion e/L se incrementa, el marco se hace mas flexible
y las restricciones de deflexion y rotacion del enlace en el disefio llega a ser mucho mas
marcado. La influencia que tiene el ancho que hay entre las columnas donde se encuentran
ubicados los contraventeos, a mayor longitud el factor de sobrerresistencia va aumentando, aqui
debe de verse limitado a 14 para que las otras dos crujias tuvieran el resto de la longitud de
edificio.

Tabla 1.3 — Anélisis estadistico de la magnitud de la sobrerresistencia
(Kusyillmaz y Topkaya, 2013)

Medi Desviacion Maximo Minimo
edia (W) otandar (o) H-o
e/L=0.10 1.96 0.69 5.26 1.16 1.27
e/L=0.15 2.19 0.72 4.76 1.18 1.47
e/L=0.20 2.47 0.92 6.01 1.2 1.55
e/L=0.25 2.58 0.89 5.66 1.22 1.69
e/L=0.30 2.57 0.85 5.38 1.2 1.72
hy=12m 2.59 0.86 5.26 1.16 1.72
h,=20m 2.47 0.84 4.61 1.17 1.63
h,=28m 2.39 0.85 4.76 1.22 1.54
hy=32m 2.35 0.86 4.89 1.22 1.49
h,=40m 2.33 0.84 5.35 121 1.49
h,=48 m 2.26 0.85 5.8 1.18 1.41
h,=52m 2.23 0.85 6.01 1.19 1.38
h,=60m 221 0.84 5.66 1.19 1.37
o o
< 2.0 - - e e o o e - o - - < 2.0 - - - - - - -
(8] (8]
c c
L 2
a 7]
g 1.5 g 1.5
5 5
3 3
n 1.0 + y y y y y n 10 + + + + + $
0 10 20 30 40 50 60 0.00 005 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30
Kusyllmaz y Topkaya, 2013 (u—c)  Altura (m) e/L

=== ASCE 7-10

a) Influencia de la altura del edificio b) Influencia de la relacion e/L

Figura 1.24 — Influencia de las caracteristicas principales de los marcos en el factor de sobrerresistencia en
Kusyillmaz y Topkaya (2013)
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Conforme a la tabla 1.3, para cada relacion e/L y de h, se calcula la media menos su
desviacion estandar (u-c) y se obtiene la media muestral de esta relacion. Finalmente, se
determina la magnitud de la sobrerresistencia del estudio de Kusyilmaz y Topkaya (2013) que es
igual pr= pi - oi= 1.517, inferior al que se recomienda en el ASCE 7-10 que es igual a 2.

1.4.2.2 Gascon (2011)

Gascon (2011) desarrolld un trabajo con base en el estudio del comportamiento de
edificios de acero de 3, 6 y 12 niveles estructurados con marcos contraventeados
excéntricamente. Los modelos de 3 y 6 niveles se disefiaron con un factor de ductilidad Q de 2 y
4, y el modelo de 12 niveles con Q igual a 4. Todos los modelos fueron sometidos a anélisis no
lineales (estaticos y dindmicos). Para los anélisis dinamicos se utilizaron acelerogramas de
sismos mexicanos y los sismos de Northridge 1994, Kobe 1995, Chichi 1999 y Chile 2010.

En la tabla 1.4 se muestra la informacion de las estaciones acelerogréaficas de los
acelerogramas mexicanos utilizados en Gascon (2011) de lo que se hace notar la aceleracion
méaxima asi como el tipo de suelo donde se ubica la estacion acelerografica.

Tabla 1.4 — Estaciones y acelerogramas empleados en Gascén (2011) (Base Mexicana de Datos de Sismos
Fuertes, Volumen 2)

Clave de Aceleracion

Nomb[e dela la Acelerograma Méaxima Fecha Tipo de Long. Lat.
estacion L. 2 suelo
estacion (cm/seg?)

Caleta de campos CALE CALE9701 400.07 11-Ene-97 Roca 102.755 18.073

Termoelectrica MZ01 MZ109510 384.29 09-Oct-95  Campolibre  104.340  19.070

Manz. Col.

Delta DELS DELS7901 343.64 26-Ene-7g  Sedimentos 15107 55355
(aluvién)

Sicartsa caseta sicc SICC7903 309.61 14-Mar-79 - 102.200  17.933

Sicartsa caseta sicc SICC8110 261.98 24-Oct-81 - 102.200  17.933

Zacatula ZACA ZACAB509 260.90 19-Sep-85 Arcilla 102178  18.009
Compacta

Chilpancingo CHI1 CHI18591 158.4 19-Sep-85 Roca 99.500  17.553

SCT B-1 SCT1 SCT85 167.10 19-Sep-85 Arcilla 99.1470  19.3930

Tlahuac Bombas TLHB THLB8591 152.10 19-sep-85 Arcilla 99.008  19.279

- CPE045 - 82.60 - - - -

De las estaciones acelerograficas mostradas en la tabla 1.4, las estaciones SCT B-1 y
Tlahuac Bombas se encuentran ubicadas en la Zona Il de acuerdo con la zonificacion geotécnica
de la Ciudad de México de las NTCS-04.

En la figura 1.25 se muestra la ubicacion de las estaciones SCT B-1 y Tldhuac Bombas en
el mapa de zonificacion geotécnica de la Ciudad de México (Atlas Nacional de Riesgos). Con
base en la figura 1.25 y en la tabla 1.3, en el estudio de Gascon (2011) solo se consideraron dos
estaciones acelerogréaficas ubicadas en la zona del lago de la Ciudad de México (ambas ubicadas
en la subzona I11b).
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Figura 1.25 — Ubicacion de estaciones acelerograficas ubicadas en la Ciudad de México en el estudio de
Gascon (2011)

Asi, en Gascon (2011) se propone la existencia de tres variables importantes en el disefio
de un marco con contravientos excentricos, que son: a) la configuracion del sistema del
contraviento, b) la longitud de la viga eslabon (viga enlace e para este estudio) y finalmente, c)
las caracteristicas de la seccion de la viga eslabdn. En el estudio se presenta la configuracion de
los marcos regulares de acero con contravientos excéntricos. Las vigas, columnas y vigas
eslabon fueron secciones IR (W), mientras que los contravientos fueron secciones tubulares OR
(HSS).

Los marcos presentan contravientos excéntricos en un extremo de la viga en el sentido
largo y contraviento excéntrico central en el sentido corto. Para el disefio de los edificios se
utilizaron las Provisiones para disefio por Sismo del AISC, Capitulo 15, Marcos Contraventeados
Excéntricos (Seismic Provisions for Structural Steel Buildings, Chapter 15 Eccentrically Braced
Frames, AISC, 2009). Para obtener las fuerzas sismicas para el andlisis elastico no lineal, el autor
empled el espectro de disefio de las NTCS-04 para la zona sismica Il1b.

En la tabla 1.5 se presenta un resumen de las dimensiones de largo y ancho asi como de la
relacion e/L para cada estructura empleada en el estudio de Gascon (2011). También se hace
notar el dimensionamiento de las vigas enlace; para la direccion x, la viga enlace es de tipo
extremo (figura 1.13b) y en la direccion y, la viga enlace es de tipo central (figura 1.13a). Por
otra parte, en la tabla 1.5 se muestra que para cada estructura se emple6 un valor diferente de e y
L, por ende la relacion e/L también fue diferente. Estas diferencias pueden ser notables al realizar
comparaciones entre los comportamientos de las estructuras.

Tabla 1.5 — Dimensionamiento para los edificios propuestos en Gascon (2011)

Nimero de FaC_t_or de Largo Ancho Relacion Ly Ly ex ey eJL e/l
niveles ductilidad Q (mm) (mm) largo/ancho (mm) (mm) (mm) (mm) X=X ey
3 4 2,600 2,250 1.155 650 750 100 110 0.153 0.146
6 4 2,800 2,400 1.166 700 800 120 100 0.171 0.125
12 4 2,600 2,250 1.155 650 750 120 100 0.184 0.133
3 2 2,600 2,250 1.155 650 750 100 110 0.153 0.146
6 2 2,800 2,400 1.166 700 800 120 100 0.171 0.125
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De los modelos analizados en Gascon (2011), el edificio de 12 niveles disefiado con un
factor de ductilidad de Q= 4 presenté un mayor angulo de rotacion plastica superior al permisible
que es de 0.08 rad, la magnitud que se obtuvo fue de 0.0933 rad, es decir un 17% arriba; por lo
que el autor concluye que a una mayor longitud de la viga enlace sera menor el angulo de
rotacion plastica.

Para conocer el comportamiento de los modelos ante analisis estaticos no lineales se
limit6 la distorsion maxima permitida por las NTCS-04 que es de 6= 0.02 y para conocer el
comportamiento de los edificios ante un desplazamiento mayor, los autores proponen una
distorsion de 6=0.037. Para cada nivel de distorsion fueron aplicadas tres tipos de distribuciones
de carga: a) constante; b) distribuciéon lineal y; ¢) parabolica.

Para la distorsion de 6= 0.02, los resultados evidenciaron que ninguno de los edificios (3,
6 y 12 niveles) alcanzo6 la magnitud del factor de Q= 4 con el que fueron disefiados, sino por el
contrario, obtuvieron magnitudes menores de 4, con un maximo de 3. Otro resultado interesante
es que las vigas eslabon llegaron a la plastificacion por cortante como se habian disefiado. Los
edificios de 3 y 6 niveles que fueron disefiados con Q= 2 desarrollaron magnitudes de ductilidad
de 5y 4 respectivamente. Las magnitudes de sobrerresistencia para los edificios disefiados con
Q= 4 estuvieron en el intervalo de R= 1.44 y R= 2.41, y para los edificios disefiados con Q= 2,
las magnitudes de sobrerresistencia variaron de 1.66 a 2.48. Para la distorsion de 6= 0.037, los
edificios disefiados con Q= 4 desarrollaron magnitudes de ductilidad en un intervalo de 3.19 a
5.88 y magnitudes de sobrerresistencia en un intervalo de R= 2.06 a R= 3.55. Con un
comportamiento similar, los edificios disefiados con Q= 2 desarrollaron magnitudes de
ductilidad y sobrerresistencia en intervalos de 3.99 a 7.49 y 1.91 a 2.73 respectivamente. En los
edificios, que se les permitio desarrollar una distorsion de 6= 0.037, las articulaciones plésticas
se presentaron en las vigas eslabon asi como en columnas y vigas de los marcos sin
contravientos.

Los resultados de los analisis dindmicos no lineales evidenciaron que en los modelos de 3
niveles (disefiados con Q igual a 4 y 2) se llegaron a formar articulaciones plasticas en las vigas
eslabon por cortante. Para los marcos con 6 niveles disefiados con un factor de ductilidad Q= 4,
solamente las vigas eslabon se plastificaron por cortante, sin embargo, los marcos disefiados con
Q= 2 se presentaron plastificaciones en las bases de las columnas. ElI modelo con 12 niveles
disefiado con Q= 4, las articulaciones plasticas se generaron tanto en las vigas eslabon como en
las columnas y vigas de los marcos.

Finalmente, los autores hacen algunas recomendaciones para el disefio de la viga eslabon,
asi como las columnas, vigas y contravientos, con base en los resultados obtenidos en su estudio
asi como en las disposiciones que se establecen en los comentarios de las Provisiones de Sismo
del AISC 2005.

1.4.2.3 Hamid (2011)

El estudio desarrollado por Hamid (2011) utiliz6 elementos finitos (finite element method,
FEM) mediante uso del programa ANSYS (Swanson Analysis Systems, Inc) para estudiar los
modelos. Se analiz6 sélo un marco de un nivel con un claro L=5 m y altura h=3 m. En la
figura 1.26 se muestra el modelo estudiado en ANSY'S, cuyo modelo fue disefiado de manera
que no se presente el pandeo en los contravientos ni la falla de las columnas, la falla se
presentara en la viga enlace e.
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Column:IPB 18
Bracs 2CHP 14
Beamd=25 cm
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Figura 1.26 — Modelo y detalle de las conexiones (adaptada de Hamid, 2011)

En una prueba desarrollada con una longitud de la viga enlace e= 60 cm se observd, que
ante el aumento gradual de cargas laterales, un punto critico son las conexiones entre los patines
de la viga, ya que el esfuerzo disminuye gradualmente desde el punto de conexion de los
contravientos con los patines hacia el centro de la viga enlace en donde estas ubicados los
atiesadores. Los atiesadores provocaron los siguientes efectos una vez que la viga enlace fluyé:

a) Evitd que el pandeo del alma de la viga enlace se diera de manera repentina

b) Aumento en la resistencia del alma de la viga enlace ante el incremento de cargas
c) Aumento de la rigidez plastica del marco

d) Prevencion de falla fragil y repentina de la viga enlace

Para conocer el comportamiento de la viga enlace de longitud e= 60 cm, se vario el espesor
de los atiesadores t; de 0.60 a 2.40 cm, dando como resultado un mejor comportamiento del
marco ante desplazamientos al aumentar el espesor de los atiesadores, esto debido a que los
atiesadores inducen una mejor conexion y las deformaciones se reducen en el alma de la viga
enlace.

En la figura 1.27 se hace notar la relacion que tienen la ductilidad p y la sobrerresistencia
del marco para diferentes valores de separacion de los atiesadores a, con un espesor del alma del
enlace de t,= 0.5 cm y un espesor de los patines de t= 1.0 cm. Desde el punto de vista del autor,
en la figura 1.27 se muestra que para obtener las magnitudes maximas de ductilidad y
sobrerresistencia se requieren de espesores menores en los atiesadores para las diferentes
separaciones mostradas. El estudio incluyé modelos con variaciones en el espesor del alma entre
0.30 hasta 0.90 cm y modelos con vigas cuyos patines variaban entre de 0.80 cm a 1.40 cm. El
aumento del espesor de la placa del alma control6 los desplazamientos de fluencia, de manera
que la capacidad de fluencia se incrementd con una rigidez constante.

&
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a=Toem
P ~Thcm 'é 2
E o
E T o18 a=15em
5 p
= B 16
& 2
g a-20cam T
w=05 5 M
7 =0.5 cm
o =
=1 om g 1.2 tw=0.6 cm
2 o, =1 em
3 1 145 2
Stiffener Thickness({cm) R 1 L5
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Figura 1.27 — Relacion entre la ductilidad y sobrerresistencia desarrolladas en funcion del espesor de los
atiesadores (adaptada de Hamid, 2011)
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Por esta razén, la reduccion en el espesor de la placa del alma ocasiona que la viga absorba
mas energia, lo que permite que la ductilidad y la sobrerresistencia aumenten. El estudio sefiala
que si se aumenta el espesor del patin, la rigidez del marco aumenta, pese a que la fuerza de
deformacion permanece constante.

Esto ocasiona que la sobrerresistencia aumente linealmente como se hace notar en la figura
1.28, donde se muestran la relacion de la sobrerresistencia en funcion del espesor del alma y del
espesor del patin para atiesadores con espesor de ts= 1.0 y una separacién entre atiesadores de a=
15 cm; se considero ademas un espesor del alma de la viga enlace de  t,= 0.5 cm.

[1s=1 em

181 t=1ecm R
3 Sl a=15cm El _
§ k o E "
w16 h % 1.7
£ =
g 14 216
] 7] e ts=1 cm
4 g tw=0.5 cm
g g T S a=15em

1 K] ] 1.2 14

3 A A I K] ] 0 Flang Thickness(cm)
‘Web Thickness{cm)

Figura 1.28 — Relacion entre la sobrerresistencia y el espesor del alma asi como el espesor del
patin (adaptada de Hamid, 2011)

1.4.2.4 Koboevicy Olivia (2010)

Koboevic y Olivia (2010) realizaron un estudio analitico para investigar el
comportamiento sismico de seis edificios de 14, 20 y 25 niveles estructurados con marcos de
acero con contravientos excéntricos tipo Chevrén con vigas enlace a cortante ubicados en las
ciudades de Montreal y Vancouver, Canada. Para los seis edificios considerados en el estudio, la
longitud de la viga enlace e= 0.80 m y la longitud de la crujia de los marcos con contravientos es
de L= 9.0 m, dando como resultado una relacion e/L= 0.089. La respuesta sismica de los marcos
estudiados corresponde al uso de analisis no lineales en la historia del tiempo para 20 registros
sismicos de Vancouver y 10 para Montreal. La filosofia de disefio considerada en el estudio
corresponde al CNBC-05 y a las normas CSA-06. Los marcos fueron disefiados con factores de
modificacion de las fuerzas sismicas de, ductilidad Ry= 4.0 y sobrerresistencia R,= 1.5 (CNBC-
05). La diferencia del peso de los edificios de los tres niveles para Vancouver como para
Montreal no vario significativamente, sin embargo el cortante basal de los edificios ubicados en
Vancouver era mas del doble respecto a los edificios considerados en Montreal.

Los resultados evidenciaron que la disipacion de energia no fue uniforme en todos los
niveles de los edificios, ya que las vigas enlace de los niveles superiores e inferiores fluyeron por
cortante. Los autores hacen notar que en otro estudio recienten (Rozon, 2009) se observd el
mismo comportamiento de disipacion de energia, es decir, solo las vigas enlace de los niveles
superiores e inferiores fluyen en un edificio de ocho niveles, atribuyendo este efecto a la
influencia de los modos superiores. Adicionalmente, para los edificios ubicados en Vancouver,
las fuerzas por cortante en las vigas enlace excedieron los valores anticipados en el disefio en los
niveles superiores. Las demandas de rotacion inelastica por cortante fueron mas grandes en los
marcos ubicados en Vancouver comparados con las demandas de los marcos ubicados en
Montreal. La norma de acero canadiense (CSA-06) limita el angulo de rotacion plastica a yp=
0.08 rad, los marcos que estaban ubicados en Vancouver excedieron este margen por muy poco.
Sin embargo, los resultados obtenidos para un analisis al 84 percentil de los registros sismicos,
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superaron los limites de disefio, por lo que algin registro de aceleracién de los empleados en el
estudio pudo imponer una demanda inelastica alta a las vigas enlace.

Como era de esperarse, los elementos estructurales de los marcos fuera de las vigas
enlace (columnas, vigas y contravientos) tuvieron un comportamiento elastico. Los autores
determinan que, debido a que el comportamiento de los marcos fue satisfactorio, no es necesario
limitar la altura de los marcos con contravientos excéntricos para las demandas sismicas de los
sitios examinados, sin embargo, el estudio revela que conforme se va aumentado la altura, la
eficiencia de los marcos va decreciendo por lo que se recomienda emplear otro sistema
estructural més apropiado.

1.4.2.5 Okazaki et al. (2009)

Okazaki et al. (2009) llevaron a cabo un estudio experimental con base en el
comportamiento de la conexion viga enlace — columna en marcos con contravientos excéntricos.
Se probaron 24 tipos de conexiones viga enlace — columna de escala real bajo cargas ciclicas
variando el tipo de conexion, longitud de la viga enlace asi como su seccion y método de carga
ciclica. El tipo de conexion establecia la forma en como se conectaba la viga enlace con la
columna, en total fueron 6 tipos de conexiones y en cada una de ellas se varid la longitud de la
viga enlace (e= 653, 980, 1270 y 1905 mm) teniendo como objetivo definir una muestra de vigas
enlace que pertenezcan a los grupos de vigas enlace cortas, intermedias y largas. EI método de
carga ciclica empleado esta establecido en el Apéndice S de las previsiones sismicas del AISC.
En este estudio se emplearon dos versiones del AISC, 2002 y 2005; ya que las previsiones
sismicas del AISC 2002 “castigan” mas a las vigas enlace a cortante, mientras que las versiones
2002 y 2005 son muy similares con respecto a las vigas enlace a flexion.

Los resultados obtenidos en el estudio dejaron en evidencia que la mayoria de las
conexiones presentaron fallas por fracturas en el patin de la viga enlace. Otro tipo de dafio que se
presentd fue la fractura del alma de la viga enlace y en algunas especimenes fractura en la
soldadura de la conexion viga enlace — columna. Los autores determinan que las conexiones viga
enlace — columna son susceptibles a que se presente una fractura en el patin que se conecta a la
columna, esto sin importar la longitud de la viga enlace.

Con los resultados de los especimenes de conexion viga enlace — columna, se proponen
dos nuevos tipos de conexion mejorando principalmente la soldadura entre la columna y la viga
enlace, obteniendo un mejor comportamiento ante cargas ciclicas. Aunque el Unico
inconveniente es que este tipo de conexion debe ejecutarse en taller y si es una conexion de
grandes dimensiones, se puede presentar el problema del traslado y montaje en obra.

1.4.2.6 Dubina et al. (2008)

Dubina et al. (2008) basado en pruebas experimentales estudiaron el comportamiento
sismico de marcos contraventeados excentricamente con vigas enlace desmontables con
conexion atornillada de placa al ras. El uso de vigas enlace desmontables evitan deformaciones
inelasticas en elementos estructurales externos, asi mismo, permite la sustitucion y reparacion del
elemento estructural dafiado ante la ocurrencia de un sismo.

En el estudio consideran que las vigas enlace desmontables son parte de un modelo de
edificio de acero estructurado con marcos contraventeados excéntricamente. EI modelo tiene tres
claros y 5 niveles. La longitud de los claros es de 5 metros y la altura de los entrepisos es de 4
metros para el primer entrepiso y de 3.5 metros para el resto. El sistema de contravientos se sitla
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en el claro central del edificio. Las longitudes de la viga enlace fueron de 700, 600, 500 y 400
mm, sin embargo para considerar los esfuerzos generados en la conexion y evitar dafios externos
de la viga enlace, las longitudes de las vigas enlace desmontables se reducen 100 mm. Las vigas
enlace fueron sometidas a tres tipos de cargas: una carga mondtona y dos cargas ciclicas. Otro
parametro a considerar fue la separacion de los atiesadores, lo que esta en funcién del espesor del
alma t,, asi como de la altura de la viga h. En este estudio se emplearon dos tipos de separaciones
que se establecen en el AISC 2005. Cada separacion esta relacionada con un angulo de rotacién,
la primera separacion es 30t,-h/5 con una capacidad de rotacion de 0.08 rad; la segunda
separacion es 52t,-h/5 con una capacidad de rotacion de 0.02 rad. Finalmente, se emplearon
tornillos pretensados para la conexion viga enlace desmontable y viga principal. El criterio de
pretensado quedo en funcion del tipo de carga, para la carga monotona se pretensaron los
tornillos al 100%, y para las dos cargas ciclicas, un caso fue tornillos pretensados al 100% y un
segundo al 50%. En total fueron ensayados 24 especimenes de viga enlace desmontable.

Los parametros sismicos considerados en el estudio corresponden al Eurocodigo 8 (1994,
2003) Parte 1, que son: aceleraciébn maxima del terreno de 0.35g, terreno firme, factor de
comportamiento sismico g= 5.5 y una distorsion de entrepiso de 6= 0.006.

Las vigas enlaces de 600 y 500 mm presentaron fallas principalmente en las conexiones
(fractura de tornillos y deformaciones en las placas de conexion). Los dos tipos de falla que se
presento en los tornillos fueron: a) barrido de la rosca (falla ductil) y b) fractura del vastago del
tornillo (falla fragil). En la figura 1.29a se muestra una viga enlace de longitud de 500 mm donde
la falla se produjo por la fractura de los tornillos en los extremo, asi como por el pandeo del
alma. En las vigas enlace con longitud efectiva de 400 y 300 mm se presentaron fallas
principalmente en la viga enlace, ya sea por la fluencia o fractura del alma. En la figura 1.29b se
hace notar la fractura del alma de una viga de enlace de 300 mm.

a) Falla en la conexion de una viga enlace de b) Fractura en el alma de la viga enlace con
500 mm de longitud longitud de 300 mm

Figura 1.29 — Dafios observados en las pruebas de vigas enlace de diferentes
longitudes en Dubina et al. (2008)

Las pruebas experimentales demostraron que existe una excelente capacidad de
deformacion plastica bajo cargas ciclicas y modos de falla ductiles. Para evitar dafios en la
conexion viga enlace y viga principal, los autores recomiendan el uso de vigas enlace cortas. Las
deformaciones que se pueden presentar en este tipo de conexiones son: por cortante, por flexion,
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por rotacion de la placa de conexion y por deslizamiento progresivo de tornillos. Una forma para
darse cuenta de este tipo de efectos es considerar una rigidez equivalente de la viga enlace, ya
que la rigidez promedio para vigas enlace desmontables es un 25% menor respecto a la rigidez
de una viga enlace convencional.

Marcos con contravientos excéntricos con vigas enlace desmontables presentan mayores
distorsiones de entrepiso, asi como deformaciones inelésticas con respecto a marcos con el
mismos sistema estructural pero vigas enlace convencionales, es decir, vigas enlace continuas.
Sin embargo, desarrollaron un buen comportamiento sismico bajo las condiciones de los estados
limite de servicio, ultimo y colapso.

Estructuras en donde se emplean aceros de alta resistencia en el sistema de marcos
momento — resistente y aceros de resistencia normal en el sistema contraventeado, tienen la
caracteristica de reducir las deformaciones inelasticas en las vigas enlace desmontables y
distorsiones de entrepiso menores. Bajo estas condiciones, la disipacion de energia puede ser
controlada de mejor manera en el disefio de las estructuras. Adicionalmente, la reparacion de la
estructura que llega a presentar dafios por los efectos de un sismo de moderado a fuerte, se limita
a la sustitucion de las vigas enlace desmontables.

1.4.2.7 Mansour et al. (2008)

Mansour et al. (2008) evaluaron experimentalmente una serie de vigas enlace reemplazables
0 desmontables en marcos con contravientos excéntricos y en marcos momento — resistentes. El
numero de vigas enlace reemplazables de escala real fueron 10, estas vigas fueron ensayadas en
la Universidad de Toronto bajo cargas ciclicas incrementales para verificar su resistencia y
ductilidad. De estas 10 vigas enlace, seis vigas de tipo cortante corresponden a marcos con
contravientos excéntricos y 4 vigas de tipo flexion a marcos momento — resistente. Se emplearon
dos tipos de vigas para cada sistema estructural: a) Canales atornillados espalda con espalda y
conectados a la viga principal y b) secciones W con placa conexion en los extremos.

upto3.0m _ Prefabricated Piece in she __ Beam shipped to site
‘ / & shipped to site ;/ & bolted to Replacable Link
m—{r_;{{////////dg [BE Prefabricated Piece with
. Replacable Link bolted
/ in shop to beam stub
& shipped to site
[EE El

up to 16.2 m max length

(Typ.) I~— Replacable Link to

_— beam section only (Typ.)

— On-site bolting @ (@
‘ —of Replacable Link \ On-site bolting of

(to match with truck bed length)

T T UL RN

a) Marco con contravientos excentricos (adaptada b) Marco momento - resistente
de Mansour et al., 2008) (adaptada de Mansour et al., 2008)

Figura 1.30 — Concepto de viga enlace reemplazable o desmontable en Mansour et al. (2008)

El concepto de viga enlace reemplazable o desmontable se refiere al incorporar un
elemento estructural en donde se espera un comportamiento inelastico, para ello, se permite el
control independiente de la rigidez y de la resistencia requerida de la viga principal. Una viga
enlace reemplazable permite la inspeccion rapida y su sustitucion en caso de presentar dafios
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después de un sismo de gran magnitud. En la figura 1.30a se muestra el concepto de una viga
enlace reemplazable en un marco contraventeado excentricamente y en la figura 1.30b en un
marco momento — resistente.

Las dimensiones de las vigas enlace reemplazables fueron disefiadas representando una
conexion en un primer entrepiso de un edificio de 5 niveles tanto para el marco con contravientos
excéntricos como el marco momento — resistente, ambos disefiados bajos los criterios del CNBC-
05.

Las vigas enlace del marco con contraviento excéntrico con secciones de canal unidos
espalda con espalda, se reforzaron con placas tanto en la parte superior como inferior para
incrementar la capacidad de flexion y reducir las posibilidad de pandeo lateral torsional. Para
evitar fallas por aplastamiento de tornillos, se reforzé el alma de los canales con una placa. Se
considerd las vigas enlace en marcos contraventeados excéntricamente eran adecuadas si se
lograba un &ngulo de rotacion plastica de 0.08 rad sin presentar fracturas o una degradacion
severa en su resistencia al aplicarles la carga ciclica. Para las vigas enlace en los marcos
momento — resistente, también de seccion canal, la union de los canales se hizo mediante una
placa entre ambos canales (canal — placa — canal), con el objetivo de prevenir pandeo local. En el
caso de marcos momento — resistentes se considerd adecuada la viga enlace si se alcanzaron
distorsiones de entrepiso de 0.04 sin presentar fracturas o degradacion severa en su resistencia al
ser ensayados bajo la carga ciclica. Los especimenes fueron ensayados hasta que se alcanz6 una
rotacion muy grande y/o en su caso, cuando se observo alguna fractura severa o hasta que la
resistencia se degrado en un 60% de su m&xima capacidad.

Los resultados que reportan Mansour et al. (2008) muestran que el comportamiento de las
vigas enlace con placas de conexion en los extremos en muy similar al comportamiento de
marcos con contravientos excéntrico tipo Chevron con vigas enlace a cortante. Los dafios
observados fueron grietas en las esquinas de las vigas enlace en el alma, iniciando
principalmente donde se inicia la soldadura entre la seccion W y la placa de conexion. Respecto
a las vigas enlace con doble canal presentaron fallas por deslizamiento de los tornillos en las
conexiones. La energia que disipan este tipo de conexiones (doble canal) respecto a la energia
que disipa una viga enlace elastoplastica perfecta es del 70%, debido a que se disipa energia a
través de los tornillos al presentar el deslizamiento en la conexion. Respecto a las vigas enlace
con seccion W y placas de conexion en los extremos se mantienen rigidas durante todas las
pruebas y todas las rotaciones plasticas fueron debido a deformaciones inelasticas por cortante.
En este tipo de vigas la energia disipada en comparacion una viga enlace elastopléstica perfecta
es ligeramente menor.

En la figura 1.31a se muestra la viga enlace desmontable con un angulo de rotacion de
0.19 rad y con un cortante de 953 kN (97.17 ton), y en la figura 1.31b se hace notar el momento
en que la viga enlace presenta una fractura en el alma entre los atiesadores.

En la figura 1.32a se muestra una viga enlace con un angulo de rotacion de 0.11 rad y un
cortante de 1277 kN (130.21 ton), y en la figura 1.32b se muestra al final de la prueba de esta
viga enlace en donde se presenta una fractura en el alma de la seccidn en la zona donde inicia la
soldadura.

Finalmente, los autores hacen mencion de que las vigas enlace reemplazables con seccion
W y placa conexion en los extremos tienen un buen comportamiento y buena disipacién de
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energia mientras que las vigas enlace con doble canal por el tipo de falla que se presento, la
conexién se considera critica.

w sty 0 1B

Lt Losd = BSTem

a) Viga enlace ensayada con un angulo de rotacion b) Viga enlace ensayada al final de la prueba
de 0.19rad (adaptada de Mansour et al., 2008)
(adaptada de Mansour et al., 2008)

Figura 1.31 — Ensaye de una viga enlace reemplazable con doble canal de un marco con
contravientos excéntricos en el estudio de Mansour et al. (2008)

a) Viga enlace ensayada con un angulo de rotacion b) Viga enlace ensayada al final de la prueba
de0.11rad (adaptada de Mansour et al., 2008)
(adaptada de Mansour et al., 2008)

Figura 1.32 — Ensaye de una viga enlace reemplazable de seccion Wy placas conexion en los extremos de un
marco con contravientos excéntricos en el estudio de Mansour et al. (2008)

1.4.2.8 Koboevic et al. (2008)

Koboevic et al. (2008) estudiaron la relacion que existe entre las demandas de
distorsiones en los entrepisos y las rotaciones inelésticas en vigas enlace para marcos con
contraventeo excéntrico tipo Chevron de 3 y 8 niveles. El estudio fue desarrollado bajo los
criterios del CNBC-05. EI claro de la crujia con contravientos fue de L= 8 m y la altura del
primer entrepiso fue de h=4.00 m y para el resto de 3.0 m. La longitud de la viga enlace e=
0.60 m, teniendo una relacion e/L= 0.075. Las magnitudes del factor de ductilidad Ry y de
sobrerresistencia Ry fueron de 4.0 y 1.5 respectivamente.

Los resultados obtenidos mostraron que las distorsiones de entrepiso quedan por debajo
de los limites de disefio. Adicionalmente, los procedimientos de disefio que estan establecidos en
los cddigos de disefio (CNBC-05 y CSA-06) previeron las distorsiones maximas de los
entrepisos de manera Optima, sin embargo para el este de Canadd los resultados fueron
conservadores. Los autores hacen notar en una figura la distribucion irregular de la relacion entre
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las distorsiones de entrepiso de un analisis dinamico no lineal y de las distorsiones de entrepiso
elasticas, dejando en evidencia que del total de las distorsiones no se pueden predecir al emplear
un factor de amplificacién Unico (Ro-Rg), lo que se considera insuficiente.

De los analisis no lineales en la historia del tiempo, determinan la relacion que existe
entre las demandas de distorsiones en los entrepisos y las rotaciones inelasticas en vigas enlace,
ya que las magnitudes maximas, tanto de las distorsiones como de las rotaciones, se produjeron
al mismo tiempo durante la aceleracion maxima del movimiento del terreno, lo que los autores
confirman la relacion fisica entre estos dos parametros.

1.4.2.9 Popov et al. (1986)

Popov et al. (1986) presentan un estudio con los problemas mas criticos en el disefio de la
viga enlace para marcos de acero con contraventeos excéntricos. En este estudio se realizaron
pruebas experimentales y analiticas bajo condiciones de cargas monotonas crecientes y ciclicas,
a 25 vigas enlaces variando el nimero, tamafio y separacion del espesor de atiesadores para
establecer un criterio para calcular la longitud del enlace e y la separacion de los atiesadores a.

Como resultado de estas pruebas, los autores proponen ecuaciones para determinar la
longitud del enlace e que esta en funcion del momento M, y cortante plastico V, de la viga
enlace. Para el calculo de la separacion de los atiesadores a los autores proponen dos ecuaciones
que estan en funcién del espesor y del peralte de la viga enlace. Estas dos ecuaciones son
“limitadas” a magnitudes del angulo de rotacion plastica entre la viga enlace y el segmento de la
viga adyacente al angulo.

Finalmente, los autores proponen una serie de recomendaciones para el disefio de marcos de
acero con contravientos excéntricos.

1.5 Factores de reduccién por ductilidad y sobrerresistencia

Los reglamentos actuales permiten obtener —fuerzas sismicas reducidas induciendo a la
estructura que tenga deformaciones inelasticas durante grandes sismos. Para poder realizar esta
reduccién en las fuerzas sismicas se consideran los factores de reduccion por ductilidad y
sobrerresistencia.

El factor de ductilidad se obtiene dividiendo las ordenadas de la respuesta elastica entre la
respuesta inelastica para un periodo estructural igual para ambas respuestas; es decir que, la
demanda de ductilidad x; esta limitada a que sea menor o igual a una demanda de ductilidad u
(ecuacion 1.10).

_Fu=1) -
uw= m Ecuacion 1.10
Para la determinacion del factor de sobrerresistencia en relacion al ATC-63 (2008) en
andlisis estaticos ante cargas mondtonas crecientes, se muestra la figura 1.33 donde el factor de
sobrerresistencia es el cociente del cortante maximo o ultimo entre el cortante de fluencia de la
estructura.
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Figura 1.33 — Definicion del factor de sobrerresistencia (adaptada de Tapia y Tena, 2013a)
1.5.1 Tapiay Tena (2010)

En Tapia y Tena (2010) se presenta una comparacion de las recomendaciones de analisis y
disefio sismico de edificios de acero estructural de los reglamentos de México (RCDF-04 y
MOC-08), reglamentos europeos (Eurocodigo 3 y 8, 2005), reglamentos canadienses (CNBC-05
y CSA-06), reglamento japonés (BCJ-06) y los reglamentos de Estados Unidos (LRFD-97, UBC-
97, ASCE-05 y ATC-08).

La mayor parte de los reglamentos adoptada la magnitud de ductilidad y sobrerresistencia
en relacion con el tipo de estructuracion. Tanto las NTCS-04 y como el MOC-08 definen el
factor de reduccion por ductilidad en funcion de las caracteristicas estructurales con magnitudes
de 1, 1.5, 2, 3 y para estructuras muy ductiles un valor de 4. En el caso de estructuras ductiles
con un sistema dual; es decir, marcos con contravientos concéntricos o excéntricos, la magnitud
del factor de reduccién por ductilidad o factor de comportamiento sismico Q dependera de que
los marcos resistan cuando menos el 50% del cortante basal. En investigaciones dirigidas por los
autores en marcos de acero con contravientos concéntricos (Tapia y Tena, 2008) demuestran la
posibilidad de obtener ductilidades superiores a las magnitudes estipuladas en el reglamento
mexicano con modelos analizados y disefiados bajo los criterios del RCDF-04.

El reglamento europeo EC8-05 hace una definicion del factor de ductilidad para marcos de
acero, donde clasifica las estructuras en sistemas de alta ductilidad o ductilidad normal. En el
caso de estructuras disefiadas para desarrollar una ductilidad alta, la magnitud del factor se
determina mediante el cociente de ay/a;, donde a4 es un valor por el que hay que multiplicar la
carga sismica horizontal para obtener la primera plastificacién en cualquier elemento de la
estructura, mientras que el resto de las acciones permanecen constantes, y ayes el valor por el
que hay que multiplicar la carga sismica horizontal para obtener el ndimero de secciones
suficientes plastificadas para desarrollar la inestabilidad sobre toda la estructura, mientras que el
resto de las acciones permanece constante.

La magnitud del factor de reduccion por ductilidad en el caso de estructuras con
ductilidad normal son de 2 y 4, mientras que para estructuras disefiadas para desarrollar una
ductilidad alta son igual a 2.5, 4 y 5, y dependiendo del sistema se multiplicard por au/a;, con
valores de 1.1, 1.2 y 1.3 pero limitado a 1.6 dependiendo de la configuracion del marco momento
resistente.

El reglamento canadiense CNBC-05 contiene una tabla que establece la magnitud del
factor de reduccion por ductilidad y sobrerresistencia dependiendo de la estructuracion. En dicha
tabla el factor de ductilidad (Rq) muestra magnitudes de 1, 1.5, 2, 3, 3.5y 5.

En el AlJ-06 (reglamento japonés, BCJ-06) el factor de reduccion es el inverso del factor
de comportamiento sismico Q, cuya magnitud varia desde 2 hasta 4 siendo funcion de la
clasificacion de la ductilidad del marco. El reglamento japonés es el unico que reconoce que el
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factor de ductilidad debe ser dependiente de la relacion de esbeltez del contraventeo y también
considera la relacion que aporta el sistema de contraventeo al cortante lateral resistente.

Finalmente, los reglamentos de Estados Unidos (UBC-97, IBC-03, ASCE 7-05) tienen
diferentes magnitudes de los factores de ductilidad y sobrerresistencia entre cada uno de ellos.
En el reglamento UBC-97, las magnitudes del factor de ductilidad varian de 4.2 hasta 7.5. Otro
reglamento es el IBC-03 que presenta magnitudes del factor de ductilidad de 5.5 y 6.5
dependiendo si es marco ddctil con contraventeo o marco resistente a momento. EI ASCE 7-05
muestra una tabla donde las magnitudes del factor de reduccién por ductilidad estan en funcion
de la estructura y las magnitudes son igual a 3, 3.5, 4.5, 6, 7 y hasta 8.

En la figura 1.34 se muestran la magnitud de los factores de reduccién que establecen los
reglamentos mencionados, para edificios estructurados con marcos momento - resistente ductiles
y ductilidad normal en funcién de su altura. En los reglamentos mexicanos se considerd que la
estructura estaria desplantada en un suelo con un periodo dominante igual a Ts= 2.00 s tomando
en cuenta el RCDF-04 y el MOC-08.

Otro factor que se compara en esta investigacion es el asociado a la sobrerresistencia que
pueden desarrollar los edificios, ya que las estructuras tienen la capacidad de soportar
resistencias laterales ligeramente mayores a la resistencia lateral que se supuso en la etapa de
disefio. El factor por sobrerresistencia que proponen los reglamentos de Estados Unidos varia
desde 2, 2.5 y 3 dependiendo del sistema estructural. El reglamento de Canada establece un
factor por sobrerresistencia que depende de la estructuracion con magnitudes igual a 1.3 y 1.5.
De forma simplificada el reglamento europeo ECOO08-05 establece una sobrerresistencia de 1.5
para marcos de acero.
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Figura 1.34 — Comparacion del factor de reduccion por ductilidad de fuerzas sismicas entre distintos
reglamentos internacionales (adaptada de Tapia y Tena, 2010)

En Meéxico, las NTCS-04 en su Apéndice Normativo A establece una magnitud del factor
de sobrerresistencia que tiende a 2.
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( 10 .
— SiT, <T,

R = 44T /T Ecuacion 1.11
lZ SiT, >T,

De forma similar, en el MOC-08 establece un meétodo para obtener el factor de
sobrerresistencia (ecuacién 1.12), basado en una sobrerresistencia indice igual a Rop= 2, 2.5y 3
dependiendo del sistema estructural. Tanto para las NTCS-04 como para el MOC-08, el
planteamiento de las ecuaciones 1.11 y 1.12 esta en funcion del periodo fundamental de la
estructura Te.

Ry +05(1—T./T,) SiT,<T,
R = Ecuacion 1.12

R, SiT,>T,

De este estudio hace notar que los reglamentos de México son los Gnicos que toman en
cuenta el periodo fundamental de la estructura. Ya que segun su definicion el factor de
sobrerresistencia depende de este periodo; de manera que estructuras mas rigidas o de menor
altura tendrén una mayor sobrerresistencia debido al impacto de cargas verticales a diferencia de
las estructuras esbeltas que alcanzaran sobrerresistencias menores. Asimismo hace mencion que,
la sobrerresistencia que puede desarrollar una estructura estd en funcion de su sistema
estructural, esto lo toma en cuenta el MOC-08 a diferencia del RCDF-04 que no lo considera.

En la figura 1.35 se muestra la comparacion grafica de las magnitudes del factor de
sobrerresistencia de los reglamentos anteriormente mencionados en funcion del periodo
fundamental de la estructura, donde el reglamento europeo EC8-05 es el limite inferior entre los
reglamentos comparados, mientras que el reglamento norteamericano ASCE-05 es el limite
superior.

5 R
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- wm ASCE-05 == v = OC-CFE-08
—— N TCS-RCOF-04 e— CHNBC-05
ECE-05

Figura 1.35 — Comparacion del factor de sobrerresistencia para marcos ddctiles entre reglamentos internacionales
(adaptada de Tapia y Tena, 2010)

1.6 Conclusiones

En funcién de su comportamiento, podia afirmarse que las estructuras de acero tienen
buen desempefio ante demandas sismicas importantes, ya que en los sismos de Northrigde y
Kobe, las estructuras de acero no llegaron al colapso, teniendo comportamientos adecuados sin
presentar dafios a simple vista (Tremblay et al., 1995). Por los dafios observados (tipo y cantidad
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de fallas) en estos sismos y que tomando en cuenta que los marcos a momento fueron los que
presentaron el mayor numero de dafios e incluso el colapso, permitié a muchos investigadores
desarrollar extensivas investigaciones experimentales y analiticas sobre el comportamiento de
estructuras de acero bajo cargas sismicas.

El desempeiio de los edificios, ya sea estructurados o reforzados con marcos con
contravientos excentricos, evidenciaron un buen comportamiento y que las vigas enlace o
eslabones, cumplieron su funcion de un fusible estructural. En los sismos de Nisqually y
Christchurch, la reparacion de estos fusibles estructurales consistio en el reemplazar la viga
enlace, cuyo procedimiento fue el corte de la propia viga enlace y un segmento de la viga
principal asi como del mismo contraviento, para posteriormente con soldadura en campo unir los
nuevos elementos reemplazados.

Cabe destacar que, en ambos sismos fueron las Unicas reparaciones realizadas en estos
sistemas estructurales. Finalmente, los edificios de acero estructurados con marcos con
contravientos excentricos desarrollaron un buen desempefio durante estos sismos, ya que las
deformaciones inelasticas que se presentaron fueron menores de lo que se pudo esperar ante
estos movimientos sismicos fuertes (Clifton et al., 2011).

Por otra parte, distintas investigaciones analiticas como Gascon (2011), Tapia y Tena
(2011) y Tapia y Tena (2013) establecen que la ductilidad de marcos de acero con contravientos
estd en funcién de la altura de los edificios, a una mayor relacion de esbeltez (H/B) la ductilidad
del sistema reduce. Asimismo, Koboevic y Olivia (2010) evidenciaron que modelos de edificios
con marcos contraventeados excéntricos disipan energia de manera importante, sin embargo, no
lo hacen uniformemente en todos los entrepisos de los modelos, ademas de que las vigas enlace
llegan a desarrollar magnitudes de los angulos de rotacion inelastico mayores a los limites por la
reglamentacion vigente. Finalmente, Koboevic et al. (2008) demuestran que las distorsiones de
entrepiso llegan a quedar por debajo de las distorsiones limites de los reglamentos de disefio,
inclusive dejan en evidencia que las distorsiones no se pueden predecir un factor de
amplificacion unico, ya que pueden ser insuficientes.

Kusyilmaz y Topkaya (2013) y Hamid (2011) en sus estudios analiticos obtuvieron la
sobrerresistencia de marcos contraventeados excéntricamente que es funcion de la altura de los
modelos asimismo de las caracteristicas particulares de los atiesadores de la viga enlace
(separacion y espesor). Adicionalmente, la relacion e/L también influye de manera directa la
sobrerresistencia de la viga enlace, cuya relacion también influye en la rigidez lateral relativa del
sistema estructural.

En pruebas experimentales como Dubina et al. (2008), Mansour et al. (2008) y Okazaki et
al. (2009), se evalu6 el comportamiento de vigas enlace bajo cargas ciclicas para diferentes
longitudes y perfiles. Asi como diferentes tipos de conexiones en los extremos de la viga enlace.
Dichas investigaciones coinciden en que las vigas enlace logran desarrollar angulos de rotacion
inelasticos mayores a la normativa vigente (CNBC-05 y AISC 341-10), sin llegar a presentar un
dafio importante, como fractura o fluencia del alma, fractura del patin o incluso, alguna fractura
en la conexién. Asi, una recomendacion importante para evitar dafios en la conexién entre la viga
enlace y la viga fuera del enlace, es usar vigas enlaces cortas (fluencia por cortante).
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2  Estudio de reglamentos especializados
2.1 Antecedentes

Los reglamentos vigentes establecen criterios de disefio sismorresistente de estructuras que
pretenden que los disefios de edificios regulares no tenga fallas estructurales graves que
ocasionen pérdidas de vidas, pese a que las demandas sismicas sean significativas. Sin embargo,
se ha demostrado que siguiendo estos criterios se pueden desarrollar mecanismos de falla que
afectan el funcionamiento del edificio y requieren reparaciones importantes.

En su mayoria, los reglamentos se basan en un criterio de disefio sismico donde la
resistencia lateral sera menor a la resistencia elastica, derivado del célculo de fuerzas sismicas a
partir de espectros de disefio inelasticos; es decir, espectros de disefio elasticos reducidos por
factores de reduccion, tales como el factor de sobrerresistencia, ductilidad y redundancia (Tena,
2014).

El objetivo central de este capitulo es proporcionar una comparativa entre los requisitos y
tendencias reglamentarias para marcos con ductilidad normal y marcos ductiles, criterios para la
determinacion de las cargas sismicas en estos sistemas estructurales, los factores de reduccion,
asi como los estados limites de servicio.

2.2 Reglamentos comparados

Todos los reglamentos comparados presentan un apartado o seccion donde se enuncian las
recomendaciones de disefio sismico, cuyo apartado o seccion es independiente pero tiene una
interrelacion con los criterios de disefio, analisis y construccion de estructuras de acero o
metalicas.

El criterio adaptado para la seleccion de los reglamentos que se compararan, es que
establezcan previsiones sismicas y que a través de la historia hallan ocurridos eventos sismicos
de gran magnitud. En relacion con lo anterior, también se consideréd que su interpretacion y
modo de adquirirlo (via electronica, impresa, etc.) no sea un problema para el ingeniero
estructurista que consideré su uso para un disefio sismorresistente. Es por ello, que bajo estos
criterios se optd por comparar los reglamentos enunciados en la tabla 2.1.

2.3 Criterios para el calculo de fuerzas sismicas

En esta seccion, se comentaran los criterios para la determinacién de las fuerzas sismicas
laterales del método estatico de los reglamentos enunciados en la tabla 2.1 que daran pauta a
posteriores sefialamientos sobre los argumentos para establecer los factores de reduccion por
sobrerresistencia y ductilidad, mecanismos de colapso modelados y los limites de deformacién
establecidos. La mayoria de los reglamentos estiman una distribucién lineal creciente que
considera el primer modo fundamental de las estructuras y por ende, una configuracion
deformada correspondiente al primer modo de traslacion de la estructura. En algunos
reglamentos se toma en cuenta que cuando el periodo de la estructura es mayor al periodo donde
comienza la rama descendente del espectro de disefio, se debe tomar en cuenta el impacto de
modos superiores en la respuesta (Tena, 2014).
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Tabla 2.1 — Relacion de reglamentos comparados

. . Nivel de .
Pais Reglamento Idioma adquisicion Medio
o Normas Técnicas Complementarias por Sismo o - Impreso y
Mexico 5004 (NTCS-04) Espatiol Facil electronico
México Manual de Disefio de Obras Civiles, Capitulo Espafiol Facil Impreso y
Disefio por Sismo 2008 (MOC-08) p electrénico
Estados Reglamento Internacional de Edificios 2012 (IBC- . -
- Ingles Medio Electrénico
Unidos 12)
Estados Cargas Minimas de Disefio para Edificios y otras Inales Medio Electrénico
Unidos Estructuras 2010 (ASCE 7-10) 9
Estados Previsiones sismicas para edificios de acero Inales Medio Electrénico
Unidos estructural (AISC 341-10) 9
. Reglamentos Nacional de Edificios de Canada 2005 . e -
Canada (CNBC-05) Francés Dificil Electronico
Eurocodigo 08, Disefio de Estructuras L . =
Europa Sismorresistentes (ECO08-05) Varios idiomas Medio Electronico
- e Articulo de
Japén Provisiones Estructurales para Edificios 1997 (AlJ- Japonés Muy diffcil referencia (Tada et
06)
al. 2003)
Chile Disefio Sismico de Estructuras e Instalaciones Espafiol Medio Electrénico
Industriales 2003 (NCh-03) P
Nueva Acciones de disefio estructural, seccién 5 — e L -
Ingles Dificil Péagina electrénica

Zelanda acciones sismicas 2004 (NZS-04)

2.3.1 Determinacion de las fuerzas sismicas laterales

Los reglamentos comparados permiten obtener las fuerzas sismicas de disefio por medio
del método de analisis estatico tomando en consideracion que las estructuras responden
particularmente a su modo fundamental de vibracion de traslacion lateral (primer modo) para
cada una de las direcciones de analisis deseadas. Por esta razon, resulta razonable aproximar la
distribucion de fuerzas laterales que actian sobre la estructura en la direccion de analisis de
interés conforme a este primer modo de vibracion (Tena, 2014).

En la tabla 2.2 se muestran las ecuaciones de los reglamentos comparados que son
recomendadas y estudiadas en este apartado. En ella, se hace notar las diferencias que existen en
los reglamentos comparados asi como sus similitudes. En general, todos los reglamentos
requieren el peso total de la estructura, pesos por entrepiso, alturas de entrepiso, coeficientes
sismicos que depende de las caracteristicas dinamicas del terreno, asi como del espectro de
disefio.

2.3.2 Factor de importancia

Los reglamentos consideran un factor de importancia que depende de la funcionalidad de
la estructura; es decir depende tanto de las pérdidas humanas, asi como de la consecuencia social
y econOmica que pudiera presentarse en caso de que la estructura llegara a colapsar ante la
ocurrencia de un evento sismico (por ejemplo una central nucleoeléctrica).

La magnitud maxima de este factor de importancia en la mayoria de los reglamentos es
de 1.50; sin embargo el ECO08-05 considera una magnitud de 1.40 y la norma chilena NCh-03
una magnitud de 1.20. En el reglamento japonés AlJ-06 y en la norma neozelandesa NZS-04 no
especifican este factor de importancia implicitamente en sus criterios de disefio, sin embargo,
esto no significa que no sea considerado en su reglamentacion, porque iria contra la filosofia de
disefio sismorresistente.
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Tabla 2.2 — Relaciones para obtener las fuerzas sismicas de disefio

Reglamento bais Fuerzas sismicas Efecto de los modos Limitaciones de
9 superiores uso
. a >W; 2 Regularidad y
NTCS-04 México fi=lg or Vihisyr SW.h; Fi = Wilkshi + lezhi )Q 'R altura
» a >w; Regularidad y
. = —— Wh —— Fy = W, (ks by + kph?) ——
MOC-08 México F; IQ,RlehlZWL_hL_ i Ceah + kezhi?) 7 altura

Categoria de

S

ASCE7-10  otados F=—o—it (225 Z W, k disefio sismico,
W hi regularidad y altura

Regularidad, altura

) (STIMIEW; Wih; y periodo
CNBC-05 Canada F = < OR - Wik, My fundamental de la
estructura
ECO08-05 Europa F; = IS, (T, )Z w; A Wi No afecta significativamente Periodo
i a\le i Z hiVVi fundamental
m
AlJ-06 Jap6n F;= ’ZRtA-COZ w; - -
Nch-03 Chile R S Al 1Wl : IZ W, ; Altura
Nueva Wih; Altura y periodo
NZS-04 Zelanda Fi=F +0. 92 Cd(T )z Z? L(W;h) ) fundamental

2.3.3 Coeficiente sismico

El concepto de coeficiente sismico como tal, ha perdido auge en los reglamentos
vigentes, ya que se ha optado por una filosofia donde el coeficiente sismico depende de la
ordenada espectral de disefio reducido por factores como la sobrerresistencia, ductilidad y en su
caso redundancia.

Los reglamentos comparados establecen que el calculo de las fuerzas sismicas dependera
de las caracteristicas particulares de cada estructura, como la altura desde el nivel de desplante h;
y del peso del entrepiso W;, Q’ es un factor de reduccion de las fuerzas sismicas con fines de
disefio en funcion del periodo natural, R es un factor por sobrerresistencia e | es el factor de
importancia de la estructura.

La ordenada de aceleracion del espectro de disefio en el periodo fundamental que varia
para cada reglamento y el procedimiento de calculo se establece en cada uno de estos. En
algunos casos se puede obtener la ordenada espectral directamente del espectro de disefio
(NTCS-04, MOC-08, CNBC-05, ECO08-05, NCh-03 y NZS-04) y en otros reglamentos
establece una serie de procedimientos para ir calculando este coeficiente sismico (ASCE 7-10 y
Al1J-06).

Los reglamentos consideran el efecto de los modos superiores para la obtencion de las
fuerzas sismicas asi como las limitaciones que deberan ser consideradas para el calculo de las
mismas. Los reglamentos mexicanos consideran que cuando el periodo fundamental de la
estructura T, es mayor que el periodo caracteristico del espectro de disefio T,, se deberan
considerar el efecto de los modos superiores para el calculo de las fuerzas sismicas. EI ASCE 7-
10 considera un exponente k que esta relacionado con el periodo de la estructura e involucra el
efecto de los modos superiores. En reglamento canadiense CNBC-05 establece un factor M, que
considera los modos superiores (Mitchell et al., 2010). EI ECO08-05 establece que para el
calculo de las fuerzas sismicas puede ser aplicado para estructuras cuya respuesta no es afectada
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considerablemente por la contribucién de los modos superiores. Finalmente, en las normas
chilena y neozelandesa no se hace mencion de este efecto en el calculo de las fuerzas sismicas.

Los reglamentos comparados definen una serie de limitaciones para poder obtener las
fuerzas sismicas, estas limitaciones dependen de la regularidad de la estructura, la altura, periodo
fundamental y la categoria de disefio sismico.

2.3.4 Distribucion de fuerzas sismicas

Los reglamentos comparados consideran una distribucion de las fuerzas sismicas que
dependen del cortante basal, asi como de la distribucion de masas concentradas en la estructura.
El cortante sismico en la base se considera como el producto del peso total de la estructura por el
coeficiente sismico, aunado a la distribucion de masas, puede tener una configuracion de fuerzas
triangular invertida que corresponde al primer modo fundamental de vibracion. Sin embargo, el
reglamento canadiense CNBC-05 y la norma NZS-04 consideran un incremento en la fuerza
sismica del altimo nivel por efecto de los modos superiores, a través de un incremento de la
fuerza F; (tabla 2.2).

En la figura 2.1 se muestra una comparacion grafica de los patrones de carga de los
reglamentos comparados, donde los patrones de carga corresponden a un edificio estructurado
con base en marcos de acero contraventeados excéntricamente de 10 niveles con alturas
constantes de 3.50 metros y con masas concentradas iguales en cada nivel. Se hace notar que los
reglamentos mexicanos (NTCS-04 y MOC-04) asi como el reglamento europeo (EC0O08-05)
tienen el mismo patron de cargas; el reglamento ASCE-10 muestra una tendencia similar a pesar
de tener un criterio de calculo que considera un exponencial para obtener las fuerzas laterales,
cuya magnitud considerada del factor k fue igual a 1.276, puesto que el periodo fundamental de
la estructura fue de T=1.05 s; sin embargo, no es tan relevante al hacer una comparacion con el
patron de cargas de los reglamentos mexicanos. En el reglamento canadiense (CNBC-05) se
considera que las fuerzas sismicas se incrementaran para tomar en cuenta los efectos de torsion,
las cargas nominales y efectos P-A (Mansour, 2010); por lo tanto, la distribucion de las fuerzas
no coincide con respecto a los reglamentos mexicanos y al europeo. El patron de cargas de la
norma chilena Nch-03 esta en funcién de un factor A; que distribuye los pesos por nivel en
relacion con las alturas de los entrepisos. Por altimo, la norma neozelandesa (NZS-04) considera
un incremento en su fuerza sismica en el nivel superior de la estructura que esta en funcion del
periodo fundamental de la estructura y del periodo donde comienza la rama descendente del
espectro de disefio. Es de notarse en la figura 2.1 que los reglamentos consideran una
distribucion de fuerzas cuyo patron corresponde al primer modo fundamental de la estructura.

2.3.5 Periodo fundamental de vibracion analitico

La mayoria de los reglamentos de disefio sismico calculan las demandas sismicas a partir
del periodo fundamental de la estructura analitico T.. Sin embargo, la estimacion inicial del
periodo T, no es simple, puesto que depende de las propiedades de una estructura que aun no se
ha analizado ni disefiado. Por esta razon, algunos reglamentos incluyen criterios para su
determinacion en funcién del sistema estructural.

Las NTCS-04 del RCDF-04, asi como el MOC-08 y la norma NZS-04 estiman el periodo
estructural analitico mediante el cociente de Schwartz (MOC-08). Sin embargo, otros
reglamentos como el ASCE 7-10), el CNBC-05 y el ECO08-05 emplean funciones que dependen
de la estructuracion del edificio, que estan basadas en los resultados de investigaciones realizadas
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por Goel y Chopra (1997). Sin embargo, existen otros reglamentos como el reglamento japonés
(A1J-06) y la norma chilena (NCh-03) que no establecen algun método en particular para obtener
de manera aproximada el periodo fundamental analitico de traslacion de la estructura.
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- === ASCE-1
15 | SCE-10
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FiV;
Figura 2.1 — Patron de fuerzas sismicas distribuidas para una estructura de acero con marcos
contraventeados excéntricamente

En la tabla 2.3 se muestran las ecuaciones establecidas en los reglamentos comentados.
En ella, la variable x; es el desplazamiento del nivel i relativo a la base de la estructura en la
direccion de la fuerza; g es la aceleracion de la gravedad; h, es la altura desde el nivel de
desplante; F; es la fuerza sismica por entrepiso; C; y x son dos coeficientes que dependen del
sistema estructural; es decir, para marcos momentos resistentes de acero o concreto, marcos de
acero con contraventeo excéntrico, entre otras. En la tabla 2.4, se muestra la magnitud propuesta
de investigaciones recientes para edificaciones estructuradas con marcos con contravientos
excéntricos.

Tabla 2.3 — Obtencion de los periodos de vibracion analiticos para marcos con contravientos excéntricos

Reglamento Pais Periodo fundamental analitico (Tg)
2
NTCS-04, MOC-08, NZS-04 México y Nueva Zelanda r, = 20 |2 W
\/E YFix
ASCE 7-10 Estados Unidos T, = C.h¥ = 0.0731 = h375
CNBC-05 Canada T, = 0.025h,
EC008-05 Europa T, = C,h2/* = 0.075  h3/*

En la figura 2.2 se muestra una comparacion de los criterios para la obtencién de los
periodos fundamentales analiticos obtenidos por los reglamentos considerando para edificios
estructurados con marcos de acero con contravientos excéntricos entre 10 y 60 metros de altura
en funcion de la altura h,. En la figura 2.2, se supuso que las masas en cada entrepiso tienen la
misma magnitud y se han incluido los periodos obtenidos en estudios analiticos recientes de
edificios con este sistema estructural. Las caracteristicas de los edificios de investigaciones
recientes se muestran en la tabla 2.4, que incluye los periodos analiticos obtenidos Te; el nimero
de niveles n; la altura desde el nivel de desplante h, y el reglamento en el cual es basado el
calculo del periodo Te.

Con base en la figura 2.2, con excepcién del CNBC-05, los reglamentos comparados
estiman el periodo fundamental analitico para edificaciones con este sistema estructural. Se hace
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notar que los criterios entre las NTCS-04, MOC-08, NZS-04, ECO08-05 y ASCE 7-10 son muy
similares con fines préacticos, pese a que algunos de ellos sugieren ecuaciones mas complejas de
aplicar.

Tabla 2.4 — Resultados de investigaciones recientes en marcos de acero con contravientos excéntricos

Investigacién Reglamento Pais Niveles Altura Te
n ha(m)  (seg)
Gascon (2011) NTCS-04 México 3 11 0.125
Gascon (2011) NTCS-04 México 3 11 0.108
Gascon (2011) NTCS-04 México 6 215 0.689
Gascon (2011) NTCS-04 México 6 215 0.742
Gascon (2011) NTCS-04 México 12 42.5 1.390
Gascon (2011) NTCS-04 México 12 42.5 1.456
Kusyilmaz y Topkaya (2013) ASCE 5-07 EEUU 9 36 1.043
Kusyllmaz y Topkaya (2013) ASCE 5-07 EEUU 7 28 0.864
Mansour (2010) CNBC-05 Canada 5 19 0.920
Koboevic y Olivia (2010) CNBC-05 Canada 14 52.1 2.63
Koboevic y Olivia (2010) CNBC-05 Canada 20 74.3 3.74
Koboevic y Olivia (2010) CNBC-05 Canada 25 96.5 4.83
Koboevic et al. (2009) CNBC-05 Canada 3 11 0.550
Koboevic et al. (2009) CNBC-05 Canada 8 28.5 1.430
Rozon et al. (2008) CNBC-05 Canada 3 11 0.55
Stratan et al. (2013) ECO08-05 Europa 3 10.5 0.430
Dubina et al. (2008) ECO08-03 Europa 8 28 1.050
Dubina et al. (2008) ECO08-03 Europa 8 28 1.130
Rossi et al. (2007) ECO08-03 Europa 4 13.2 0.730
Rossi et al. (2007) ECO08-03 Europa 8 26.4 1.170
Rossi et al. (2007) ECO08-03 Europa 12 39.6 1.900
Kdber y Dima (2004) ECO08-98 Europa 10 35 1.125

Los andlisis canadienses realizados por Rozon et al. (2008), Koboevic et al. (2009),
Mansour (2010) y Koboevic y Olivia (2010) coinciden con el criterio del reglamento de ese pais;
sin embargo, ese planeamiento es el limite superior en todos los casos, independientemente de la
altura de los modelos.

En estudios europeos, los resultados de las investigaciones de Stratan et al. (2013) y
Kober y Dima (2004) obtienen estimaciones del periodo bastante similares a los periodos
calculados mediante la propuesta del reglamento ECO08-05. Sin embargo, esta tendencia no se
aprecia en todos los casos, puesto que la propuesta del reglamento es conservadora para el
estudio de Dubina et al. (2008) y Rossi et al. (2007).

En Estados Unidos, Kusyilmaz y Topkaya (2013) realizaron un estudio en marcos de
acero con contravientos excentricos de 7 y 9 niveles, cuyo periodo fundamental coinciden con
mayor precision con el criterio de las NTCS-04 (2004) que con el propuesto en el ASCE 7-10
(2010) (aunque ambos son significativamente similares).

En el caso de México, Gascon (2011) realizo estudios para marcos con contravientos
excéntricos que no coinciden con el criterio propuesto en las NTCS-04 (2004), sobre todo para
estructuras de baja altura.
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Figura 2.2 — Estimacion del periodo fundamental analitico de vibracion para estructuras de acero con
marcos con contravientos excéntricos

2.4 Factores de reduccion de fuerzas sismicas para fines de disefio

Los reglamentos comparados establecen una filosofia de disefio sismorresistente donde se
debe de garantizar que las estructuras se comporten inelasticamente bajo demandas sismicas que
permitan asegurar el desalojé de las personas que se encuentren en el interior. Sobre esa base, las
estructuras deben desarrollar ductilidad y disipar energia ante la ocurrencia de un sismo severo.
No obstante se debe considerar que la estructura podra presentar dafios considerables los cuales
puedan degradar la resistencia estructural. Bajo esta premisa, los criterios de los reglamentos
permiten que las estructuras desarrollen grandes deformaciones sin llegar al colapso a través de
factores de reduccion. Estos factores de la modificacion de respuesta, son el factor de
comportamiento sismico Q, el cual define el factor de reduccion del espectro elastico de
resistencia Q’ y el factor de sobrerresistencia R, y algunos reglamentos consideran un factor que
depende de la configuracion estructural, el factor de redundancia p.

2.4.1 Factor de reduccion de las fuerzas sismicas por ductilidad

La tendencia reglamentaria en el disefio sismico de edificaciones estructuradas con
marcos de acero con contravientos excéntricos relacionan la ductilidad que puede desarrollar el
sistema con la capacidad de rotacion de la viga enlace y, en funcion de la proporcion My/V,,.

En general, la ductilidad que puede alcanzar una estructura queda definida por la relacion
de la resistencia elastica entre la resistencia inelastica. Los reglamentos pretenden estimar la
magnitud de ductilidad que puedan desarrollar las estructuras ante la accién de sismos mediante
magnitudes tedricas con fines de disefio que son funcion del sistema estructural. Sin embargo, en
investigaciones recientes en México como Tapia y Tena (2010) y Tapia y Tena (2013)
demuestran que los marcos con contravientos pueden alcanzar ductilidades mayores o menores
segun su altura, a las establecidas en los reglamentos especializados.

En la figura 2.3, se muestra un estudio comparativo entre la ductilidad teérica normativa
propuesta entre distintos reglamentos internacionales. El estudio considera los criterios del
ASCE 7-10; el CNBC-05; el Al1J-06; el ECO08-05; la NZS-04 y dos reglamentos mexicanos: las
NTCS-04 del RCDF-04 y MOC-08.
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Todos los reglamentos comparados proponen magnitudes de los factores de reduccion por
ductilidad con fines de disefio entre 1 y 6 en funcion del detallado: marcos con ductilidades
normales, intermedias y altas. Conforme a la figura 2.3, los reglamentos mexicanos (NTCS-04 y
MOC-08) y el reglamento canadiense (CNBC-05) son los unicos que establecen criterios para
establecer el factor de reduccion de las fuerzas sismicas, depende del factor de comportamiento
sismico con fines de disefio asociado a la ductilidad que puede desarrollar el sistema estructural,
a partir del periodo fundamental analitico de la estructura Te. En el caso de los reglamentos
mexicanos, el factor por comportamiento sismico con fines de disefio Q' depende del factor de
comportamiento sismico Q que es funcion de T.. Por esta razén, la magnitud estipulada por estos
tres reglamentos en la figura 2.3 varia en funcién de la altura del edificio. Esta observacion
coincide con los resultados de investigaciones recientes como Tapia y Tena (2013) que denotan
una dependencia de la ductilidad con la esbeltez de la estructura.

En el caso del reglamento de edificios de Canada, el suplemento de las CSA-06 establece
un limite de la altura para modificar este factor de reduccién por ductilidad. En marcos ductiles
de acero se debe hacer una reduccién del 3% por metro después de los 32 m de altura del
modelo. Cuando se trata de marcos de ductilidad limitada, el factor por ductilidad debe
modificarse a los 48 m con una pendiente del 2% por metro (Tapia y Tena, 2010). Por lo tanto,
se propone una disminucion del factor de reduccion por comportamiento no lineal (o un aumento
de la carga lateral) para estructuras de mayor altura.

El ECO08-05 y la NZS-04 son los limites superiores para marcos ductiles, mientras que
el limite superior para marcos con disefiados con ductilidades normales es el ECO08-05.
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Figura 2.3 — Comparativa del factor de comportamiento sismico para marcos con contraviento excéntrico
2.4.2 Factor de sobrerresistencia

La tendencia de disefio sismico considera una reduccion explicita en la determinacion de
las demandas sismicas que considera la sobrerresistencia que puede desarrollar el sistema con el
propdsito de hacer una estimacion mas eficiente de su respuesta en el intervalo elastico.
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En la figura 2.4 se muestran los resultados de un estudio comparativo entre algunos
reglamentos especializados vigentes de las magnitudes propuestas para el factor de reduccion por
sobrerresistencia para marcos ductiles con contraventeo excéntrico. En los calculos cuando fue
necesario, se considerd un periodo dominante del suelo igual a Ts= 1.50 s; de manera que el
periodo caracteristico resulto ser igual a T,= 0.85 s segun el criterio de las NTCS-04 e igual a
Ta= 0.80 s, segun el criterio del MOC-08. Asimismo, se considerd un sistema estructural como
marco ductil (Q= 4).

Con base en los resultados (figura 2.4), Gnicamente los reglamentos mexicanos reconocen
que la sobrerresistencia que es capaz de desarrollar una estructura depende de su periodo
fundamental de vibracion Te. Sin embargo, las NTCS-04 proponen un criterio que no depende
del sistema estructural. En otras palabras, la magnitud del factor sera igual a R= 2.0 cuando la
edificacion tenga un periodo fundamental mayor a T, > 0.85 s, sin importar el sistema estructural.

Por otra parte, el MOC-08, ademas de considerar el periodo fundamental de vibracion T,
para el calculo del factor de sobrerresistencia, establece que el factor de sobrerresistencia sera
funcién de una sobrerresistencia indice que depende del sistema estructural. En la figura 2.4 se
muestra la magnitud del factor R serd igual a 3.0 cuando la estructura tenga un periodo
fundamental también mayor o igual a T, > 0.85 s.

En la comparacion, el ECO08-05 representa el limite inferior y el MOC-08 es el limite
superior de las magnitudes comparadas.
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Figura 2.4 — Comparativa del factor de reduccién por sobrerresistencia para marcos dictiles con
contraventeo excéntrico

2.4.3 Factor de redundancia

La redundancia estructural permite que se genere una redistribucion de las fuerzas
internas a las que se encuentra sometida una estructura en caso de falla de elementos
estructurales importantes (columnas y/o vigas). Si no fuera posible contar con esta capacidad de
redistribucion, el colapso de toda la estructura se podria producir por el fallo de pocos elementos
estructurales. Ademas que la redundancia y la ductilidad sirven como factores de seguridad, ya
que estas cualidades permiten superar muchas incertidumbres numéricas que existen en el disefio
sismorresistente (Mena, 2014).

El factor de redundancia estructural p reconoce directamente que la estabilidad y la
resistencia adicional de los sistemas estructurales aumenten a medida de que sean mas

|51]



Estudio de reglamentos especializados

redundantes (Tena y Cortes, 2013); es decir, las estructuras poseeran un mayor nivel de
hiperestaticidad (Tena, 2014). En otras palabras, la redundancia estructural implica que cuando
varios sistemas estructurales que trabajen en paralelo, su capacidad de deformacidn sera definida
por el sistema estructural mas débil, es decir la capacidad de deformacion baja con la
redundancia. Sin embargo, aunque este efecto es ampliamente conocido, solo esta incluido en
algunos reglamentos.

EL UBC-97 (seccion 1630) fue el primer reglamento en proponer la introduccion de un
factor de reduccion por redundancia p y desde entonces el concepto ha evolucionado en las
recomendaciones de disefio sismico més recientes de los Estados Unidos (Tena y Cortes, 2013).

De acuerdo con el ATC-08 (seccion 11.1.4) se han hecho estudios con modelos con
sistemas poco redundantes demostrando lo innecesario de evaluar este factor de comportamiento
en sistemas estructurales momento resistente comunes. Sobre esa base el ASCE 7-10 establece
una metodologia que asume una magnitud de p= 1.0 para el disefio estructural, puesto que
magnitudes grandes del factor de redundancia pueden ser no conservadores para la evaluacion
del colapso (Tapia y Tena, 2010). De los reglamentos comparados, los reglamentos ASCE 7-05,
MOC-08 y ECO08-05 establecen las magnitudes del factor de redundancia, cuyas magnitudes
pueden varian de 0.8 hasta 1.5.

Sin embargo, en el disefio de marcos con contravientos excéntricos no solo basta con
definir los factores de ductilidad y sobrerresistencia en funcién de todo el sistema estructural,
sino que debe proyectarse para que desarrolle una importante capacidad de deformacién
inelastica a través de la fluencia en las vigas enlace, ya sea por flexidn o por cortante, de manera
que el sistema estructural aporte la resistencia, rigidez y ductilidad requerida ante un evento
sismico. Por lo anterior, la viga enlace es un punto critico en el disefio y detallado de los marcos
con contraventeo excéntrico; donde el resto de los elementos estructurales y las conexiones se
disefian para permanecer practicamente elasticos.

Por esa razon, considerando la importancia del eslabén, en la siguiente seccion se
discutirdn criterios para el disefio de la viga enlace en marcos con contraventeo excéntrico
adaptados para los usos y costumbres del mercado mexicano. Debido a que el comportamiento,
la resistencia y la ductilidad que pueden desarrollar los marcos con contraviento excéntrico es
altamente dependiente de la respuesta inelastica de la viga enlace, en esta investigacion se presta
especial atencion en los parametros que definen su respuesta inelastica, a partir de la ductilidad y
sus fuentes de sobrerresistencia, especialmente la sobrerresistencia asociada al endurecimiento
por deformacion y la sobrerresistencia de los aceros comerciales disponible en México.

2.5 Disefio conceptual de la viga enlace

Cuando la carga axial en la viga enlace es despreciable (menor a 0.15Py), la resistencia al
cortante nominal de la viga enlace V, se determina usando el menor de las siguientes magnitudes
(AISC 2012):

a) El cortante resistente de fluencia de la viga enlace V,
b) El cortante asociado con la resistencia a la flexion de la viga enlace igual a V= 2M/e

Es decir, la magnitud del cortante nominal de la viga enlace V, depende si fluird por
cortante o por flexion; dicho de otra manera, V,=V, para el caso de fluencia por cortante y
Vi= 2My/e para flexion; donde V, es el cortante resistente plastico y M, el momento plastico. Es
valioso hacer notar que las magnitudes de V, y M, en este caso no consideran el efecto de la
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carga axial en la resistencia a cortante de las vigas enlace; de manera que, cuando la carga axial
sea significativa (mayor al 15% de la resistencia axial nominal de fluencia Py) este
procedimiento debe adecuarse para considerar la disminucion de capacidad.

La longitud de la viga enlace e es una de las decisiones de disefio que mas influyen en la
respuesta inelastica de los marcos con contravientos excéntricos, la cual se acostumbra definir
como una proporcion de la longitud total de la crujia L. Cuando la proporcion tiende a cero (e/L
~ 0) el comportamiento del marco se aproximard a un marco con contraventeo conceéntrico,
mientras que si la proporcidn tiende a uno (e/L = 1) la respuesta sera mas proxima a un marco
momento resistente.

Es posible demostrar que en la viga enlace, la condicion de la falla balanceada ideal entre
la flexion y el cortante ocurre cuando e= 2.0M,/V,,; donde M, es el momento plastico resistente y
V, es la resistencia al cortante mencionados anteriormente. Con todo rigor, una viga enlace que
tiene una proporcion e< 2.0M,/V,, alcanzara su plastificacion por cortante cuando aun no se ha
alcanzado el momento pléastico; sin embargo, este razonamiento no tiene en cuenta la influencia
del endurecimiento por deformacién, que en pruebas experimentales ha demostrado tener una
influencia importante en la respuesta inelastica (Popov y Engelhardt, 1988). Por esta razon, los
limites que definen la demanda que rige el disefio en los reglamentos son un poco diferentes.

Asi, cuando la magnitud es menor a e< 1.6My/V,, el comportamiento de la viga enlace es
dominado por la fluencia por cortante, mientras que una magnitud mayor a e> 2.6M,/V,, asocia
la falla a la fluencia por flexion. En los casos con magnitudes intermedias entre 1.6Mp/V, < e <
2.6Mp/V,, la fluencia depende de una combinacion de las demandas en flexion y cortante. En la
practica, se considera ventajoso generalmente considerar longitudes cortas donde rige el cortante
debido a que la prediccion de la magnitud de la fluencia por cortante es méas confiable que la
fluencia por flexion. De hecho, segun el AISC (2012) en Estados Unidos, muchos disefiadores
inician el disefio de la viga usando una longitud igual a e= 1.3Mp/V,.

En los reglamentos es comun que la ductilidad que puede desarrollar el marco con
contraventeo excéntrico se estima a través del angulo de rotacion de la viga enlace y, en funcion
de la proporcion Mp/V,. Asi, segin AISC 341-10, en vigas enlace cortas (e < 1.6M,/V,) cuya
fluencia es por cortante, la magnitud del angulo de rotacion plastico, y, no debe exceder de 0.08
rad; mientras que para vigas enlace largas (e > 2.6My/Vp) cuya fluencia es por flexion, la
magnitud del angulo vy, debe ser menor de 0.02 rad. Para los limites del angulo de rotacion
plastico aproximado en vigas enlace intermedias (1.6Mp/V, < e < 2.6M,/V,) se debera realizarse
una interpolacién lineal. En la figura 2.5 se muestra el comportamiento de estos limites en
funcion del angulo de rotacion plastico esperado.

2.5.1 Comportamiento esperado de la viga enlace

Los marcos contraventeados excéntricamente son un sistema estructural que tiene un
adecuado comportamiento en zonas sismicas si se disefia adecuadamente. Estos tipos de
estructuras desarrollan una respuesta ductil y estable, ya que se disefian con la premisa de que las
fuerzas axiales en las diagonales se transfieran por medio de los esfuerzos de cortante y flexion
en la viga enlace. El resto de los elementos estructurales del marco deberan disefiarse mediante
conceptos de disefio por capacidad para que su respuesta permanezca en el intervalo elastico.
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Figura 2.5 — Angulo de rotacion plastico admisible en funcion de la longitud de la viga enlace
(segun AISC 341-10)

Sin embargo, investigaciones recientes como Rozon et al. (2008), Koboevic y Olivia
(2010) y Tapia y Tena (2013) han evidenciado que la respuesta inelastica de edificios
estructurados con contravientos rara vez tienen una distribucion uniforme en la altura; de manera
que, la disipacion de la energia por fluencia de los elementos estructurales no ocurre como se
supuso en la etapa de disefio.

De hecho, los resultados de Koboevic y Olivia (2010) con base en analisis en edificios de
14, 20 y 25 niveles ubicados en Montreal y Vancouver Canadé, evidenciaron que la disipacion
de energia no es uniforme en todos los niveles de los edificios, ya que sélo las vigas enlace de los
niveles inferiores fluyeron por cortante. Asimismo, Rozon et al. (2008) observé el mismo
comportamiento de disipacion de energia; es decir, solo las vigas enlace de los niveles inferiores
fluyen en los anélisis de un edificio de ocho niveles, atribuyendo este efecto a la influencia de los
modos superiores.

En ambos estudios analiticos (Rozon et al. 2008 y Koboevic y Olivia 2010), los modelos
de edificios con marcos excéntricos desarrollaron rotaciones plasticas estables con magnitudes
que superaban las limitaciones de los reglamentos de Estados Unidos (AISC 341-10) y Canada
(CSA S16-01) igual a yp= 0.08 rad. Esta tendencia concuerda con los resultados de estudios
experimentales como Mansour (2010) y Ji et al. (2014) en vigas enlace que denota que el angulo
de rotacion restrictivo vy, en los reglamentos es conservador. Lo anterior implica que se esperaria
que edificios con marcos con contraventeo excentricos disefiados racionalmente logren
desarrollar una respuesta inelastica mas ductil que la presupuesta por los reglamentos.

Mansour (2010) realiz6 una investigacion experimental de vigas enlace en marcos
contraventeados excéntricamente formadas con perfiles IR y canales. El estudio consideré seis
vigas enlace disefiadas para una falla por cortante. Ademas, consideré dos tipos de vigas: a)
canales atornillados espalda con espalda conectados a la viga principal y b) secciones IR con
placa conexion en los extremos. El angulo de rotacion plastico desarrollado por las vigas enlace
en cinco de los seis especimenes excedieron la magnitud maxima de y,=0.08 rad.

Sin embargo, existen otros estudios como Okazaki et al. (2009) que ensayo 24
especimenes de viga enlace con la conexion a la columna de marcos con contraventeo
excéntrico, donde en ningun caso se superd la rotacion plastica. En el estudio la falla fue liderada
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por la fractura en el patin de la viga enlace en la conexién a la columna. Esta falla no demostro
tener influencia de la longitud de la viga enlace e.

Los modos de falla que usualmente rigen el comportamiento de las vigas enlace ante
cargas ciclicas con base en estudios experimentales son (Okazaki et al., 2009; Mansour, 2010; Ji
etal., 2014):

a) Pandeo del alma de la viga enlace

b) Fractura de la soldadura entre el patin y el cartabon

c) Fractura del alma de la viga enlace

d) Fractura de la soldadura entre la placa extremos y el patin de la viga
e) Agrietamiento del alma de la viga enlace

f) Fractura del alma de la conexion

g) Fractura en el patin de la viga enlace

2.5.2 Sobrerresistencia de la viga enlace

Conforme a las previsiones sismicas AISC 341-10 e independientemente si la viga enlace
fluira por cortante o por flexion, la resistencia nominal a cortante de la viga enlace, V, debera
incrementarse por un factor de sobrerresistencia como se muestra en la ecuacién 2.1. Donde, Qep
es la sobrerresistencia debido al endurecimiento por deformacion, Ry es el factor de
sobrerresistencia debido al material y V, es la resistencia nominal a cortante plastico.

V= Qep Ry V, Ecuacion 2.1

Con base en los resultados sobre el comportamiento de vigas enlace sometido a cargas
ciclicas, Popov y Engelhardt (1988) establecieron una propuesta para definir la magnitud
maxima de sobrerresistencia que es igual a 1.50 cuando la proporcion e/(Mp/V,) es menor a 1.50.
Sin embargo, otros estudios como Ji et al. (2014), quienes realizaron un estudio experimental del
comportamiento de la viga enlace en vigas acopladas, demostraron que los especimenes son
capaces de desarrollar una sobrerresistencia de alrededor a 1.90.

Ji et al. (2014) realizaron un estudio comparativo sobre los resultados de trece
investigaciones experimentales donde consideraron 115 vigas enlace por cortante. En la figura
2.6, se muestran la sobrerresistencia que desarrollaron los especimenes en comparacion con el
criterio de determinacion propuesto Popov y Engelhardt (1988). En general, no se aprecia una
buena correspondencia entre el criterio propuesto con los resultados experimentales. De hecho,
cuando la proporcion es menor a uno e/(My/V,) < 1.0; la propuesta de Popov y Engelhardt (1998)
es conservadora; mientras que si la relacion es mayor a uno e/(My/V,) > 1.0, la propuesta
sobreestima la respuesta inelastica de las vigas. Pese a lo anterior, es valioso hacer notar que los
resultados parecen ser dependientes de la proporcion e/(Mp/Vy); de manera que la
sobrerresistencia decrece con el aumento de la proporcion e/(My/Vp).

Mohebkhah y Chegeni (2014) estudiaron la sobrerresistencia de marcos con contraventeo
excéntrico fabricados con secciones IPE en Europa (seccion IR en México), comparando sus
resultados con la sobrerresistencia como se establece en el AISC 341-10. En su investigacion
usaron elementos finitos para evaluar la respuesta de las vigas enlace, donde variaron la
separacion de atiesadores intermedios y la longitud de la viga enlace e y, por ende, la relacion
e/(Mp/Vp). Los resultados obtenidos se muestran en la tabla 2.5, donde se aprecia una
dependencia de la sobrerresistencia que desarrollan los modelos con la longitud e.
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Figura 2.6 — Factor de sobrerresistencia de pruebas a vigas enlace (adaptada de Ji et al., 2004)
Tabla 2.5 — Resultados del factor de sobrerresistencia (Mohebkhak y Chegeni 2014)

Longitud de la viga enlace Factor de sobrerresistencia Promedio
Corto (falla por cortante) 1.53a1.77 1.60
Intermedio (falla por cortante y flexion) 1.29a1.46 1.37
Largo (falla por flexion) 1.39a1.41 1.40

Es valioso hacer notar que, y de acuerdo con la discusion anterior, la sobrerresistencia que
desarrolla la viga enlace esta basada en estudios experimentales, donde la capacidad adicional
resistente se origina de dos fuentes principalmente (Tapia y Tena, 2010):

a) Sobrerresistencia del material, que considera la diferencia entre el esfuerzo especificado
para el material contra el esfuerzo que alcanza finalmente en pruebas experimentales.

b) Sobrerresistencia de endurecimiento por deformacién, que toma en cuenta el
endurecimiento por deformacién dependiendo de la fluencia y el nivel de deformacién
inelastica.

Asi, en los siguientes dos apartados se comentaran aspectos recientes sobre recomendaciones
de la magnitud que se debe considerar para incluir estos efectos en el disefio de la viga enlace en
el marcos con contraventeo exceéntrico. Otros aspectos generales sobre las fuentes de
sobrerresistencia en estructuras metalicas pueden ser consultados en Tapia y Tena (2010), donde
se presenta una amplia discusion al respecto.

2.5.2.1 Sobrerresistencia por endurecimiento por deformacién

Ante la ocurrencia de un evento sismico, la viga enlace deberd experimentar
deformaciones, de tal forma que se induzca un endurecimiento por deformacion del acero. Una
manera de idealizar este concepto es por medio de la curva esfuerzo — deformacion del acero v,
para que ocurra este endurecimiento, la viga enlace después de la etapa elastica incursionara en
el intervalo inelastico y posteriormente, se desarrollara el endurecimiento por deformacion que
guiarda finalmente a la ruptura (Dalton, 2013).

En la figura 2.7 se muestra la curva idealizada esfuerzo - deformacion del acero desde un
estado de reposo hasta la ruptura. Asi, el endurecimiento por deformacién es una ligera
recuperacion de la capacidad inelastica de la viga enlace (entre los puntos C y D) que modifica la
capacidad de la viga enlace en el intervalo inelastico y, por consiguiente, varia las capacidades
del marco con contraventeo excentrico.
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Segun las previsiones sismicas de Estados Unidos (AISC 341-10) el efecto de
sobrerresistencia por el endurecimiento por deformacion del acero se toma en cuenta a partir de
factores que depende del tipo de seccion. La magnitud de este factor es igual a Qegp= 1.25 para
secciones IR. Asi, este factor aumenta la resistencia nominal por cortante de la viga enlace, V.
Sin embargo, algunas publicaciones como Mitchell et al. (2003) proponen que la
sobrerresistencia debido al endurecimiento por deformacion en marcos de acero con
contravientos excéntricos debe considerarse igual a 1.15, sin que esto sea funcién de la
solicitacion que lidera la falla (en tension o cortante) en la viga enlace.
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Figura 2.7 — Curva idealizada esfuerzo — deformacion del acero estructural
2.5.2.2 Sobrerresistencia del material

El material puede aportar una sobrerresistencia adicional por el efecto de la diferencia
que hay entre el esfuerzo tedrico y el esfuerzo que realmente alcanza el acero. En las previsiones
sismicas AISC 341-10, los esfuerzos se modifican a través de los factores Ry y R; (tabla 2.6) y
que fueron obtenidas de ensayes a perfiles laminados y placas de diferentes tipos y grados de
acero (AISC 314-10). Sin embargo, las condiciones del mercado de estructuras metalicas no es
equivalente de un pais a otros; por ejemplo, en México no es posible usar algunos perfiles que
existen en Estados Unidos o en Europa. Por esta razon, la sobrerresistencia del material de los
perfiles en Estados Unidos no debe ser forzosamente equivalente al que existe en el mercado
mexicano.

Tabla 2.6 — Magnitudes de R, y R; de acuerdo con AISC 341-10

AISC 341-10

Aplicacion -
Ry R¢

Perfiles laminados en caliente
ASTM A36 1.50 1.20
ASTM A529 Grado 50 1.20 1.20
ASTM A500 GradoB o C 1.40 1.30
ASTM A572 Grado 50 1.10 1.10
Placas de acero
ASTM A36 1.30 1.20
ASTM A572 Grado 50 1.10 1.20
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2.6  Estudio del esfuerzo de fluencia y ultimo esperado en el acero estructural

Por lo general, en los disefios estructurales se requiere solamente emplear los esfuerzos
minimos de tension y Gltimo de cualquier componente o perfil estructural con base en acero
estructural, lo cual es conservador para el disefio por cargas gravitacionales. Sin embargo, esto
ya no es adecuado para un disefio sismico, ya que las solicitaciones sismicas desarrollaran
fuerzas maximas en los elementos estructurales como columnas, vigas, contravientos y vigas
enlace; lo que con lleva a la fluencia de éste, por lo que para este caso, es recomendable el disefio
por capacidad (Uang et al., 2000).

Como se comentd, el material aporta sobrerresistencia por especificar un limite elastico
minimo en el disefio de elementos estructurales que, para disefio sismico se considerada que
lleguen a la fluencia, sin embargo, estimar la fluencia de ciertos elementos estructurales, conlleva
a que otros elementos (por ejemplo las conexiones) permanezcan elasticos (Becker y Ishler,
1996). En relacién con lo anterior, dichos componentes deberan disipar la energia empleando la
ecuacion 2.2, donde Fy. es el esfuerzo de fluencia esperado, Fy es el esfuerzo de fluencia tedrico
y Ry es el factor de sobrerresistencia debido a material.

Fye= R/Fy Ecuacion 2.2

Dado que incrementar el esfuerzo de fluencia reduce la ductilidad del acero, en las
previsiones sismicas del AISC 341-10, permite solamente el empleo de los siguientes grados en
el disefio sismico: ASTM A36, A53, A500 (Grado B o C), A501, A572 (Grado 42 o 50), A588,
A913 (Grado 50 0 65), A992 (Becker y Ishler, 1996).

Con base en lo anterior, como parte de esta investigacion se realiz6 un estudio estadistico
con los esfuerzos de perfiles laminados (seccién IR, angulos y canales) y placas de acero
reportados en certificados de calidad de laboratorios de fabricantes de aceros nacionales e
importados (tabla 2.7).

El estudio considerd certificados extranjeros provenientes de Alemania, China, Corea,
Espafia, Estados Unidos, Japdn y Ucrania y perfiles de aceros nacionales fabricados por Gerdau,
Altos hornos de México, DeAcero, entre otros. Se recomienda consultar el Manual para la
Construccion en Acero (IMCA, 2014) para conocer mayores detalles de la seccion transversal de
los perfiles considerados en la siguiente discusion.

Tabla 2.7 — Perfiles considerados en el estudio estadistico

Esfuerzo de Esfuerzo

; ; Lz Cantidad de ] - P -
Tipo de acero Tipo seccion certificados fluencia te6rico, Gltimo tedrico,
fy tedrico 1:u tedrico
ASTM A36 Placas, angulos y canales 195 248 MPa 400 MPa
ASTM A500 Grado B Perfiles tubulares 92 317 MPa 400 MPa
ASTM A529 Grado 50  Angulos 40 345 MPa 448 MPa
ASTM A572 Grado 50 |/acas, canales, perfiles IRy 1,429 345 MPa 448 MPa
angulos
Yy = 1,756

2.6.1 Acero ASTM A36 (NMX B-254)

De acuerdo al Manual IMCA (2014), este tipo de acero esta disponible en México en
placas y perfiles laminados en caliente: angulos, canales, perfiles IR y redondos. Sin embargo, su
demanda esta disminuyendo, puesto que los constructores y disefiadores en México prefieren
usar perfiles y placas que soporten mayores esfuerzos para reducir el costo de las estructuras.
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En este estudio, fue posible tener acceso a 195 ensayes de laboratorio de acero tipo
ASTM A36, todos de procedencia nacional. De ellos, 115 corresponden a certificados de placas
de acero con espesores de 0.625 mm (0.25") hasta 63.5 mm (2.5"); 70 son certificados de perfiles
tipo angulo que van desde LI 1 1/2"x1/8" hasta LI 6"x1/2" y diez son certificados de canales de
peraltes desde CE 3" hasta CE 6". El esfuerzo de fluencia tedrico considerado es fy.tesrico= 248
MPa (2,530 kg/cm?) y el esfuerzo Gltimo tedrico es fuesrico=400 MPa (4,078 kg/cm?).

En la figura 2.8 se muestran los esfuerzos de fluencia y dltimo de los certificados
correspondientes a placas de acero ASTM A36 normalizados con los esfuerzos de fluencia y
altimo tedrico. En la figura 2.8 se ha incluido la magnitud propuesta de las previsiones del AISC
341-10 iguales a R,=1.30 y R=1.20 (tabla 2.6). La media muestral de los esfuerzos de fluencia y
ultimos se muestran en la tabla 2.8.

El 73% de las relaciones f,/fy.«srico €Stan por debajo de la magnitud propuesta por el AISC
341-10; mientras que el 67% de las relaciones f/f,wsrico €Stan igualmente subestimados. Con
base en lo anterior, las magnitudes propuestas para placas de acero ASTM A36 por el AISC 341-
10 no son conservadoras para las placas existentes en el mercado mexicano.
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Placas acero ASTM A36 (NMX B-254)

Figura 2.8 — Proporcidn de los esfuerzos de fluencia y Gltimos para placas de

acero ASTM A36
Tabla 2.8 — Esfuerzos de certificados de acero ASTM A36
) Esfuerzq Esfuerzo de Media E?“?efzo nggerzo Media
Tipo . de fluencia : altimo altimo

! Cantidad . fluencia, muestral, L . muestral,

seccion tedrico, ¢ P tedrico, promedio, fIf
fy tedrico y y! Ty tedrico fu tesrico f, u’l Tutecrico

Placas 115 304 MPa 1.225 473 MPa 1.183

Angulos 70 248 MPa 359 MPa 1.448 400 MPa 507 MPa 1.268

Canales 10 364 MPa 1.468 491 MPa 1.230

Por otra parte, en la figura 2.9 se muestran los esfuerzos normalizados de los 80
certificados de perfiles laminados con acero ASTM A36 y las magnitudes que propuestas en el
AISC 341-10 (2010) iguales a Ry=1.50 y R=1.20 (tabla 2.6). En la figura 2.9, se han incluido
los canales y angulos en la misma clasificacion como perfiles laminados para seguir la
clasificacion del Manual de Estados Unidos, pero los pormenores de los esfuerzos promedios en
funcidn del tipo de seccion se muestra en la tabla 2.8.

Con base en la figura 2.9, se hace notar que so6lo en el 35% de los ensayes, la proporcion
fy/fy-weorico SUpera la magnitud de R,= 1.50 propuesta en el AISC 341-10; sin embargo, el 74%
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supero la magnitud de R=1.20 para la proporcion fu/f,tesrico- Siendo que el esfuerzo de fluencia
es trascendental en el disefio de las estructuras de acero, nuevamente los factores de Estados
Unidos sobreestiman las capacidades de los perfiles existentes en el mercado mexicano.

8 18
S ¢ Fy/Fytedrico
8 17 ori
g B Fu/Futedrico
w— 1.6 1
Ry (AISC 341-10)
15 e e oo o R{(AISC 341-10)
14 = = = Propuesta Ry
13 F === = Propuesta Ru
1.2
1.1
1.0

Perfiles laminados en caliente ASTM A36 (NMX B-254)
Figura 2.9 — Proporcién de los esfuerzos de fluencia y dltimos para perfiles laminados de acero ASTM A36
2.6.2 Acero ASTM A500 Grado B (NMX B-199 Grado B)

Conforme al Manual IMCA (2014), este tipo de acero es comunmente especificado para
perfiles laminados en frio tubulares circulares o rectangulares. Tiene cuatro grados basados en su
composicion quimica, resistencia a la tension y tratamiento térmico. EI méas usado con fines
estructurales es el ASTM A500 Grado B.

Asi, fue posible tener acceso a 92 certificados de laboratorio de secciones tipo OR
cuadrados y rectangulares. La seccion mas pequefia corresponde a un OR 25.4 mm x 25.4 mm X
0.476 mm (HSS 1"x1"x0.1875"), mientras que la seccién mas grande es OR 406.4 mm x 406.4
mm X 12.7 mm (HSS 16" x 16"x 1/2"). La mayor parte de los certificados de acero ASTM A500
grado B considerados son de procedencia extranjera: China, Corea y Estados Unidos, siendo
China con el mayor numero de certificados; mientras que solo el 34.8% son de fabricacion
nacional. El esfuerzo de fluencia tedrico considerado es fy weérico= 317 MPa (3,234 kg/cm?) y el
esfuerzo ultimo tedrico es fu.esrico=400 MPa (4,078 kg/cm?).

En la figura 2.10 se muestran los esfuerzos de fluencia y ultimo de los certificados
correspondientes a perfiles OR ASTM A500 Grado B normalizados con los esfuerzos de fluencia
y ultimos tedrico. En la figura se ha incluido la magnitud propuesta de las previsiones del AISC
341-10 (2010) iguales a Ry= 1.40 y R= 1.30 (tabla 2.6). Los promedios de los esfuerzos de
fluencia y Gltimos se muestran en la tabla 2.9.

Practicamente ningun perfil alcanzo la magnitud igual a R,= 1.40; mientras que sélo el
40% fue mayor que el factor Ri=1.30 del AISC 341-10. Esta observacion mantiene la tendencia
sobre que no se pueden extrapolar los resultados de calidad de aceros existentes en otros paises a
las condiciones del mercado mexicano.
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Figura 2.10 — Proporcion de los esfuerzos de fluencia y ultimos para
perfiles OR de acero ASTM A500 Grado B
Tabla 2.9 — Esfuerzos de certificados de acero ASTM A500 Grado B
. Esfuerzq Esfuerzo de Media E?fqerzo E?fqerzo Media
Tipo i de fluencia fluencia muestral altimo altimo muestral
seccién Cantidad teérico, ' ' teérico, promedio '
fy tedrico fy fy/ fy tedrico fu tedrico fu fU/ fu tedrico
OR 92 317 MPa 400 MPa 1.223 400 MPa 490 MPa 1.224

2.6.3 Acero ASTM A529 Grado 50 (NMX B-099 Grado 50)

El Manual IMCA (2014) establece que en México es posible encontrar placas y perfiles
laminados en caliente: angulos, canales, perfiles IR y redondos con este material, pero aclara que
en algunos casos es necesario verificar la disponibilidad. En esta investigacion se realiz6 un
analisis estadistico con 40 certificados, todos de procedencia nacional, para perfiles tipo angulo
que van desde LI 1 1/2"x1/8" hasta LI 4"x5/16". El esfuerzo de fluencia teérico considerado es
fy_teérimz: 354 MPa (3,515 kg/cm?) y el esfuerzo ultimo tedrico es fy.esrico= 448 MPa (4,570
kg/cm®).

En la figura 2.11 se muestran los esfuerzos de fluencia y ultimos de los certificados
correspondientes a perfiles laminados ASTM A529 Grado 50 normalizados con el esfuerzo de
fluencia tedrico. En la figura 10 se ha incluido la magnitud propuesta de las previsiones del
AISC 341-10 (2010) iguales a Ry= 1.20 y Ri= 1.20 (tabla 2.6). Los promedios de los esfuerzos
de fluencia y dltimos se muestran en la tabla 2.10.

Con base en los resultados, solo el 12% de las relaciones f,/fy.csrico SUPEran la magnitud
propuesta por el AISC 341-10; mientras que el 73% de las relaciones fu/fu-tesrico SUperaron el
factor reglamentario. Es decir, la magnitud de Ry propuesta para perfiles laminados de acero
ASTM A529 Grado 50 no es conservadora para estimar la sobrerresistencia del material en los
perfiles existentes en el mercado mexicano.

|61]



Estudio de reglamentos especializados

g 13
5 g = e Ry, Rt (AISC 341-10)
2 @ EE O O o
hy m B =] = == Propuesta Ry
1.2 4 ‘—‘—._-— —_ . e
?““ _z Propuesta Ru
a8 @®_ K 2 2 SN
mg¥ ¢ ¢ 0 o ‘N &  Fy/Fyteérico
11 ’ ,,,,,,, “ ,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,, ‘ ,,,,,,,, ol @ Fu/Futedrico
L g I
¢ ®
1.0
Perfiles ASTM A529 Grado 50 (NMX B-099 Grado 50)
Figura 2.11 — Proporcién de los esfuerzos de fluencia y Gltimos para perfiles
laminados de acero ASTM A529 Grado 50
Tabla 2.10 — Esfuerzos de certificados de acero ASTM A529 Grado 50
Esfuerzo . Esfuerzo Esfuerzo .
Tipo . de fluencia E?Ifu:r:iqade Media | altimo altimo mM:gtI;I
seccion Cantidad teorico, uencia, muestral, tedrico, promedio u '
fy fy/ fy tedrico fu / fu tedrico
fy tedrico fu tedrico fu
OR 40 345 MPa 393 MPa 1.139 448 MPa 541 MPa 1.210

2.6.4 Acero ASTM A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50)

Conforme al Manual IMCA (2014) es muy comun encontrar placas y perfiles laminados
en caliente (angulos, canales, perfiles IR y redondos con este material. Fue posible acceder a
1,429 ensayes de laboratorio de acero tipo ASTM A572 Grado 50, el 78% corresponde a
fabricantes de aceros nacionales (Gerdau y Altos Hornos de México, principalmente) y el 22%
corresponde a fabricantes de acero provenientes de Alemania, China, Corea, Espafia, Estados
Unidos, Japon y Ucrania. De ellos, 579 corresponden a certificados de placas de acero con
espesores de 0.305 mm (0.12") hasta 101.6 mm (4.0"). Treinta certificados son de perfiles tipo
angulo que van desde LI 1 1/4"x1/8" hasta LI 6"x1/2"; once certificados son de canales de
peraltes desde CE 10" hasta CE 15" y, finalmente, 809 son certificados de perfiles tipo IR que
van desde IR 102 mm x 22.3 kg/m hasta IR 762 x 147.4 kg/m.

En la figura 2.12 se muestran los esfuerzos de fluencia y ultimo de los certificados
correspondientes a placas de acero ASTM A572 Grado 50 normalizados con los esfuerzos de
fluencia y ultimos tedrico. En la figurall se ha incluido la magnitud propuesta de las previsiones
del AISC 341-10 (2010) iguales a Ry=1.10 y R=1.20 (tabla 2.6). Los promedios de los esfuerzos
de fluencia y dltimos se muestran en la tabla 2.11.

Con base en los resultados, el 22% de las relaciones f,/fy.«srico €Stan por debajo de la
magnitud propuesta por el AISC 341-10 y el 62% de las relaciones fu/fy-esrico €Stan por debajo de
las magnitudes correspondientes. Asi este es el Unico caso donde la magnitud propuesta para los
esfuerzos de fluencia medianamente coincide con la propuesta del Manual de Estados Unidos.
Sin embargo, la magnitud propuesta de R; para placas de acero ASTM A572 Grado 50 no es
conservadora para las placas existentes en el mercado mexicano.

Por otra parte, en la figura 2.13 se muestran los esfuerzos normalizados de los 850
certificados para perfiles laminados con acero A572 Grado 50 y las propuestas en el AISC 341-
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10 iguales a Ry= 1.10 y R¢= 1.10. En la misma figura se han incluido los resultados de los
certificados de los angulos, canales y vigas IR siguiendo la clasificacion del Manual de Estados
Unidos, pero los pormenores de los esfuerzos promedios se muestra en la tabla 2.11.

1.35 .
¢ Fy/Fytetrico

@ Fu/Futedrico
Ry (AISC 341-10)
e e oo Rt (AISC 341-10)

= = = Propuesta Ry

f/ f tedrico

=== = Propuesta Ru

Placas ASTM A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50)

Figura 2.12 — Proporcién de los esfuerzos de fluencia y dltimos para placas de acero ASTM 572 Grado 50
Tabla 2.11 — Esfuerzos de certificados de acero ASTM A572 Grado 50

Esfuerzo . Esfuerzo Esfuerzo .
. - Esfuerzo de Media P P Media
Tipo Cantidad de fluencia fluencia muestral uttimo ultimo muestral
seccion tedrico, ' ' tedrico, promedio, '
f f /f tedrico fu/ fu tedrico
fv teérico Y y fu teérico fu
Placas 579 403 MPa 1.168 527 MPa 1.176
Angulos 30 392 MPa 1.136 530 MPa 1.183
Canales 11 345 MPa 363 MPa 1.052 448 MPa 499 MPa 1.114
Seccion IR 809 414 MPa 1.200 524 MPa 1.170

1.30
——— Ry, Rt (AISC 341-10)

1.25 = = = Propuesta Ry, Ru

f/ f tedrico

¢  Fy/Fytedrico

1.20 .
@ Fu/Futedrico

1.15

1.10

Perfiles laminados en caliente ASTM A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50)

Figura 2.13 — Proporcion de los esfuerzos de fluencia y Gltimos para perfiles
laminados de acero ASTM A572 Grado 50

Con base en los resultados, solo el 87% de los ensayes, la proporcion fy/fy.tesrico SUpera la
magnitud de R,=1.10 propuesta por en el AISC 341-10. En relacion con la proporcion fu/fu-tesricos
el 91% supero la magnitud de R=1.10 del AISC 341-10.
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2.6.5 Propuesta para el mercado mexicano

Con base en la discusion anterior, la propuesta del Manual AISC 341-10 de los Estados
Unidos no es conservadora para la mayoria de las placas y perfiles existentes en el mercado
mexicano. De manera que, a partir de los resultados se desarrollé un estudio estadistico para
establecer una magnitud conservadora para estimar la sobrerresistencia del material.

2.6.5.1 Nivel de confianza del 100% (sin error muestral)

El valor caracteristico z obtenida del estudio (media muestral), que se mostrd en las
tablas anteriores, se obtuvo considerando que se trata de un conjunto finito de magnitudes y
partiendo del principio de la esperanza matematica o valor esperado. Su magnitud se calculd
mediante la suma de todos sus valores dividida entre el nimero de total de certificados n para
cada tipo de acero (ecuacion 2.3). En ella, F; es la magnitud del esfuerzo (de fluencia o ultimo)
recopilado de los certificados de calidad de laboratorio.

1 -
w=— rLF Ecuacion 2.3

Ahora, la metodologia propuesta no considera Unicamente el célculo de la medida de
tendencia central, sino que se determind la desviacion estandar ¢ para considerar una medida de
dispersion respecto a la media muestral p con el proposito de desarrollar una propuesta
conservadora y acorde a las tendencias actuales de los tipos de acero existentes en México. Esta
desviacion estandar, que es una medida estable muy usada en estadistica, debe ser interpretada
como una referencia de la incertidumbre en el modelo tedrico. Ahora dado que en el estudio
interesa realizar inferencias del muestreo, se considerd la correccion de Bessel (n/n-1) para
corregir el posible sesgo estadistico en la estimacion de la varianza mediante la ecuacion 2.4.

0% = ﬁ nL(F = )? Ecuacion 2.4

Asi, la propuesta de este estudio sugiere usar una magnitud del esfuerzo R como se
explica en la ecuacion 2.4. Esta magnitud para los esfuerzos de fluencia y dltimos se han incluido
en las figuras 2.8 a 2.13, y en la tabla 2.6 para compararlo con la propuesta del manual AISC
341-10. En la tabla 2.12 y 2.13, se muestran los pormenores para la determinacion de las
magnitudes propuestas.

Rpropuesto: H-O Ecuacion 2.5

Tabla 2.12 — Determinacion de la propuesta de estimacion para el esfuerzo de fluencia

Nivel de confianza 100% Criterio de Chauvenet Nivel de confianza 98%

Aplicacion
n c R=p-c 6 R=epoc p 6 RFep—o

Perfiles laminados en caliente

ASTM A36 1.457 0.139 1.32 1.449 0.139 1.31 1.454 0.125 1.33

ASTM A529 Grado 50 1.140 0.058 1.08 1.139 0.049 1.09 1.139 0.049 1.09

ASTM A500 GradoBo C 1.223 0.099 1.13 1.223 0.099 1.12 1.223 0.099 1.12

ASTM A572 Grado 50 1.130 0.124 1.01 1.195 0.076 1.12 1.197 0.074 1.12

Placas de acero

ASTM A36 1.224 0.123 1.10 1.220 0.113 111 1.217 0.111 111

ASTM A572 Grado 50 1.169 0.089 1.08 1.167 0.086 1.08 1.160 0.077 1.08
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Tabla 2.13 — Determinacién de la propuesta de estimacion para el esfuerzo dltimo

Nivel de confianza 100% Criterio de Chauvenet Nivel de confianza 98%

Aplicacion
B 6 R=p-o p 6 Repoc p 6 Repo

Perfiles laminados en caliente

ASTM A36 1.247 0.101 1.15 1.262 0.100 1.16 1.259 0.087 1.17
ASTM A529 Grado 50 1.206 0.051 1.16 1.210 0.044 1.17 1.210 0.044 1.17
ASTM A500 GradoBo C 1.224 0.113 1.11 1.224 0.113 1.11 1.224 0.113 1.11
ASTM A572 Grado 50 1.155 0.074 1.08 1.169 0.050 1.12 1.167 0.044 1.12
Placas de acero

ASTM A36 1.182 0.051 1.13 1.180 0.043 1.14 1.178 0.041 1.14
ASTM A572 Grado 50 1.176 0.063 111 1.175 0.061 111 1.170 0.054 112

Con la ecuacién 2.5 se obtienen las magnitudes de las relaciones entre los esfuerzos de
fluencia y ultimos reales respecto a los tedricos, tomando en cuenta que para los problemas de
seguridad estructural es interesante determinar magnitudes que se encuentren alejados de la
media, ya sea en las colas superior o inferior de la distribucion de probabilidades (Meli, 2001).

En las tablas 2.12 y 2.13 se hacen notar tres criterios con los cuales se determinaron las
magnitudes de Ry y Ry, donde el primer criterio considera el 100% de los datos de la informacion
recabada de los certificados de calidad del acero, sin embargo, en los estudios estadisticos
pueden presentarse magnitudes que no sean representativos de la muestra, con esa base es comin
emplear procedimientos para eliminar datos de las muestras que puedan distorsionar las
magnitudes de la media y de la desviacion estandar. Es por ello, que se consideran los dos
criterios mostrados en las tablas 2.12 y 2.13, es decir, eliminar datos que pudieran estar fuera del
intervalo de la muestra por medio del criterio de Chauvenet o utilizando un nivel de confianza
del 98%. A continuacion se describen estos dos procedimientos.

2.6.5.2 Criterio de Chauvenet

El criterio de Chauvenet considera eliminar un dato cuando su probabilidad de obtenerlo
sera menor a 0.5n, donde n es el nimero de muestras. Un dato también puede ser rechazado si su
desviacion de la media divido entre su desviacion estandar es menor al valor dado en la tabla
2.14 para el nmero de muestras correspondiente.

|F; — ul
o

Xchauvenet = Ecuacion 2.6

Tabla 2.14 — Criterio de Chauvenet para el rechazo de datos atipicos (adaptada de Taylor, 1997)

Tamafio muestra D,,,, Tamafio muestra Dg,, Tamafio muestra Dy,

2 1.15 12 2.04 60 2.64
3 1.38 13 2.07 80 2.74
4 1.53 14 2.10 100 2.81
5 1.64 16 2.15 150 2.94
6 1.73 18 2.20 200 3.02
7 1.80 20 2.24 300 3.14
8 1.86 25 2.33 400 3.23
9 191 30 2.39 500 3.29
10 1.96 40 2.50 600 3.34
11 2.00 50 2.58 1000 3.48
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Una vez eliminados los datos a tipicos, se vuelve a calcular la media muestral (ecuacion
2.3) y su desviacion estandar (raiz cuadrada de la varianza, ecuacion 2.4) asi como la magnitud
propuesta de R (ecuacion 2.5). En la tabla 2.15 se presentan los resultados del nimero de datos
dudosos eliminados para cada tipo de acero, asi como los resultados con las magnitudes de p, 6 y
n.

Tabla 2.15 — Resultados de R, y R; aplicando la eliminacion de datos con el criterio de Chauvenet

f,/f, tedrico R f,/f, tedrico

ApllcaC|on n Neliminado  Nchauvenet uy Gy Y n Neliminado  Nchauvenet Hu ou RU

Perfiles laminados en caliente

ASTM A36 80 0 80 1.449 0.139 131 80 0 80 1.262 0.100 1.16
ASTM A529 Gr. 50 40 2 38 1.139 0.049 1.09 40 1 39 1.210 0.044 1.17
ASTM A500Gr.Bo C 92 0 92 1.223 0.099 1.12 92 0 92 1.224 0.113 1.11
ASTM A572 Gr. 50 579 3 576 1.195 0.076 1.12 579 2 577 1.169 0.050 1.12
Placas de acero

ASTM A36 115 1 114 1.220 0.113 1.11 115 4 111 1.180 0.043 1.14
ASTM A572 Gr. 50 850 0 850 1.167 0.086 1.08 850 2 848 1.175 0.061 1.11

Por otra parte, las magnitudes de Dmax (tabla 2.13) representan una cierta tendencia
potencial, por lo que para muestras mayores a 20, puede presentar errores por el intervalo tan
amplio entre la clase.

2.6.5.3 Nivel de confianza del 98%o

En ocasiones, en los estudios estadisticos se pueden presentar variables cuya magnitud no
se encuentre dentro de un intervalo razonable, es decir que sean valores no representativos o es
por ello que se recurre a la eliminacién de algunos datos que puedan tener errores o cuando los
datos salen fuera de expectacion. Un procedimiento recomendable es establecer un nivel de
confianza para eliminar que valores pueden no ser representativos de la muestra (Bejamin y
Cornell, 1970). Este procedimiento es empleado en problemas de disefio para eliminar valores
tanto de la cola inferior como de la cola superior de una distribucion de probabilidades, por
ejemplo este método se emplea para calcular las magnitudes del peso volumétrico del concreto y
los resultados son semejantes a las magnitudes propuestas en el RCDF-04 (Meli, 2001). El nivel
de confianza se determina como se muestra en la ecuacion 2.7, donde o es el nivel de
significancia propuesto para establecer qué nivel de confianza queremos obtener de nuestro
estudio estadistico.

Neongwy = 100(1 — a) Ecuacion 2.7

Un nivel de confianza recurrido en problemas de ingeniera estructural es Neon= 98%, es
decir se considera un nivel de significancia del 0.02, asimismo otro nivel de significancia
recomendado es del 0.05, es decir in Neoni= 95% (Benjamin y Conell, 1970). Estos niveles de
confianza son empleados en los Reglamentos de Construcciones para el Distrito Federal y en
modelos del Eurocodigo 1 (Meli, 2001).

Con el nivel de confianza propuesto, es importante determinar las magnitudes maximas y
minimas probables de las variables de los esfuerzos de fluencia y altimo reales entre los tedricos,
por lo que deberd ser necesario conocer la distribucion de probabilidades de dichas variables.
Con las ecuaciones 2.8 y 2.9 se determinan las magnitudes maximas y minimas probables
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correspondientes para este caso para niveles de significancia de 0.02, es decir, se eliminaran un
2% para las colas inferior y superior de la distribucion de probabilidad.

Xm = -
™7 14 25C, Ecuacion 2.8
Xy =u(l+2C,) Ecuacion 2.9

En las ecuaciones 2.8 y 2.9, el coeficiente de variacion C determina la dispersion que
puede tener una variable en cuestion de un estudio estadistico, se obtiene como el coeficiente de
la desviacion estandar entre la media.

C, = g Ecuacion 2.10
u
En las tablas 2.16 y 2.17 se muestran las magnitudes calculadas de las variables que se
desarrollan para este criterio de analisis, se hace notar que para los perfiles y placas de acero
ASTM A572 Grado 50 las muestras son muy superiores al resto de los otros aceros, por ende, el
nimero de datos atipicos es mayor. Es de notarse que, para el acero A500 que corresponde a los
perfiles OR (HSS), de acuerdo a este criterio no se requiere eliminar ningln dato de la muestra.

Tabla 2.16 — Resultados de R, aplicando un nivel de confianza del 98%

L f,/f, tedrico
Aplicacién G C R
Hy y X y
n Neliminados Nint.98%

Perfiles laminados en caliente

ASTM A36 80 3 77 1454 0.125 8.63% 1.33
ASTM A529 Grado 50 40 2 38 1139 0.049 427% 1.09
ASTM A500 GradoB o C 92 0 92 1.223 0.099 8.06% 1.12
ASTM A572 Grado 50 579 22 557 1.197 0.073 6.14% 1.12
Placas de acero

ASTM A36 115 2 113 1.217 0.111 9.08% 1.11
ASTM A572 Grado 50 850 12 838 1.160 0.077 6.65%  1.08

Tabla 2.17 — Resultados de R; aplicando un nivel de confianza del 98%

f,/f, tedrico

Ap“caCIon n Neliminados Nint.98% uy Gy CX Ry
Perfiles laminados en caliente

ASTM A36 80 5 75 1259 0.087 6.88% 1.17
ASTM A529 Grado 50 40 1 39 1.210 0.044 3.66% 1.17
ASTM A500 GradoB o C 92 0 92 1.224 0.113 9.23% 111
ASTM A572 Grado 50 579 21 558 1.167 0.044 3.78% 1.12
Placas de acero

ASTM A36 115 6 109 1.178 0.041 3.45% 1.14
ASTM A572 Grado 50 850 30 820 1.170 0.054 4.63% 1.12

2.6.6 Influencia del pais de origen

Finalmente, a partir de los 809 certificados de perfiles IR se realizd un estudio para
observar la influencia del pais de fabricacion considerando la proporcion entre el esfuerzo ultimo
y el esfuerzo de fluencia fy/fu. En este estudio, el 68 por ciento de los perfiles son de fabricacion
nacional y el 32% son de fabricacidn extranjera (Alemania, Corea, Espafia, Estados Unidos y
Ucrania). En la figura 2.14, se muestran los resultados de esta comparacion con la media
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muestral que resultd ser igual a f,/f,= 0.805 para aceros de fabricacion nacional e igual a
fy/fu= 0.775 para aceros importados.

So6lo en muy pocos casos las relaciones entre los esfuerzos f,/f, fueron superiores a 0.85;
lo que concuerda con sugerencias de algunos autores (como Chéazaro y Alvarez, 2014), que
proponen que las proporciones no deben exceder esa magnitud para favorecer la soldabilidad y
las caracteristicas de ductilidad del material.

Con base en los resultados, se nota una ligera influencia de la procedencia de fabricacion
en la magnitud que los aceros pueden desarrollar, que no amerita modificar los resultados de la
propuesta. Asimismo, se hace notar que los aceros de fabricacion nacional tienen proporciones
fy/fy adecuadas y competitivas con los perfiles y placas de fabricacion extranjera.

2.7 Esfuerzo de fluencia y ultimo esperado en otros estudios

Uang et al. (2000) y en Bruneau et al. (1998) presenta un estudio estadistico desarrollado
por el Consejo de Productores de Perfiles Estructurales (Structural Shapes Producers Council,
SSPC) en 1994, dicho estudio fue realizado para perfiles estructurales ASTM A36 y ASTM
Grado 50. En la tabla 2.18 se hacen notar los pormenores del estudio estadistico elaborado por el
SSPC en Washington, D.C. en 1994,

5 0.90 .
g = = = \edia
g fabricacion
0.85 nacional
e o o0 o Media
fabricacion

0.80 _
‘ extranjera

® Fabricacion

0.75 N nacional

0.70 ¢  Fabricacién

extranjera

0.65

Acero A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50)
Figura 2.14 — Relacion de resistencias f,/f,

Tabla 2.18 — Esfuerzos de fluencia y ultimos esperados (Uang et al., 2000 y Bruneau et al., 1998)

Tipo de acero
A36 A572 Grado 50

Andlisis estadistico

Esfuerzo de fluencia, f, (ksi)

Numero de muestras, n 36,570 13,536
Media, py 49.2 57.6
Desviacion estandar, Oy 4.9 5.1
Coeficiente de la desviacion estandar, C, 10% 9%
Ry= 1y - Oy 1.23 1.05
Esfuerzo ultimo, f, (ksi)

Numero de muestras, n 36,570 13,536
Media, py, 68.5 75.6
Desviacion estandar, 0, 4.6 6.2
Coeficiente de la desviacion estandar, C, 7% 8%
Ry=py - oy 1.10 1.07
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Bartlett et al. (2003) estudiaron las propiedades mecanicas de aproximadamente 207
certificados de acero ASTM A992, dichos certificados se obtuvieron de pruebas de tension a
especimenes en la Universidad de Minnesota (UM) y en la Universidad del Occidental de
Ontario (UWO). Aunque en esta investigacion el objetivo principal fue determinar factores de
resistencia para el acero ¢, se determinaron los valores estadisticos como la media, desviacion
estandar y la diferencia entre su esperanza matematica y la magnitud numerica del parametro que
se estima, en esta caso fy y f,, es decir Ry y R, por medio de otro parametro estadistico. En
Bartlett et al. (2003) se incluyeron otras investigaciones realizadas en universidades de los
Estados Unidos. En la tabla 2.19 se enuncian los resultados de dicha investigacion.

Tabla 2.19 — Esfuerzos de fluencia y dltimos esperados (Barlett et al., 2003)

Investigacion Grado de acero n )7, o Cx R

Esfuerzo de fluencia, fy (ksi)

Barlett et al. (2003) A992 131 55,0 3.1 56% 1.100
Dexter et al. (2000) A992 20,295 558 32 58% 1.116
Jaquess y Frank (1999) A572 Grado 50 59 544 39 7.1% 1.088
Frank y Read (1993) A575 Grado 50 13536 549 49 89% 1.097
Esfuerzo dltimo, f, (ksi)

Barlett et al. (2003) A992 131 716 37 51% 1101
Dexter et al. (2000) A992 20,295 735 32 44% 1.130
Jaquess y Frank (1999) A572 Grado 50 59 723 29 4.0% 1.113
Frank y Read (1993) A575 Grado 50 13536 756 6.2 82% 1.163

Es valioso hacer notar que, tanto las magnitudes de Ry y Ry para perfiles de acero ASTM
A36 de esta investigacion como de los estudios presentados por Uang et al. (2000) y en Bruneau
et al. (1998) no lograron alcanzar a las magnitudes establecidas en AISC 341-10 (tabla 2.6). Por
lo contrario, las magnitudes de Ry y R, para acero ASTM A572 Grado 50/A992 tanto de este
estudio como en las investigaciones mostradas, se logro la magnitud propuesta en AISC 341-10
(tabla 2.6).

o 16 Ry AISC 341-10
©
3 1s = == RUAISC 341-10
oa® L4 & Ry Este estudio
ceog ' ® Ry Uang et al. (2000), Bruneau et al. (1998)
S82 4 ¢ .
R 1. ¢ Ru Este estudio
%]
Lo R S S —— ® RuUang et al. (2000), Bruneau et al. (1998)
5
2 11
(%]
1.0

Figura 2.15 — Factor de sobrerresistencia debido al material para perfiles de acero ASTM A36

En la figura 2.15 se hace notar como las magnitudes de Ry y R, propuestas en este estudio
asi como las magnitudes del estudio presentado tanto en Uang et al. (2000) y Bruneau et al.
(1998) quedan por debajo de las magnitudes establecidas en AISC 341-10, por lo que considerar
el disefio de un elemento puede resultar que se estad sobreestimado su capacidad de fluencia y
ultima. Es importante sefialar que, las magnitudes de Ry y R, de Uang et al. (2000) y Bruneau et
al. (1998) fueron calculadas bajo el mismo criterio, es decir una media menos una desviacion
estandar.
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Figura 2.16 — Factor de sobrerresistencia debido al material para perfiles de
acero ASTM A572 Grado 50/A992

En la figura 2.16, es valioso hacer notar que las magnitudes de Ry y Ry propuestas en este
estudio asi como las magnitudes de algunos estudios presentados por Barlett et al. (2003)
superan las magnitudes propuestas por el AISC 341-10, sobre esa base se puede considerar que
el disefio de elementos estructurales estén del lado conservador.

2.8 Comentarios finales

Este capitulo se discutio la tendencia de los requisitos reglamentarios para el disefio de la
viga enlace de marcos de acero con contraventeo excéntrico ante excitaciones sismicas,
particularmente con base en el Manual de Estados Unidos AISC 341-10. La investigacion centra
su atencion en la eficiencia de los factores de reduccion por ductilidad y sobrerresistencia para
predecir la respuesta inelastica de la viga enlace y, por consiguiente, el comportamiento esperado
de toda la estructura.

De igual forma se comparan los criterios a partir de la proporcion e/L (longitud de la viga
enlace e y la longitud total de la crujia L) y del angulo de rotacion pléstica y,, a partir de los
criterios de las provisiones sismicas del AISC 341-10. A través de una extensa recopilacion de
investigaciones experimentales, se demostré que el angulos de rotacion plastica regularmente
exceden las restricciones establecidos en los reglamentos (por ejemplo, AISC 341-10 y CSA
S16-01), lo que implica que los edificios con marcos de acero con contraventeo excentrico son
capaces de desarrollar una respuesta inelastica mas ductil que la que se proyecta desde la etapa
de disefio.

Asimismo, en esta investigacion se realiza una comparativa entre los criterios para
establecer los factores de reduccion que considero el Reglamento de Estados Unidos ASCE 7-10;
el Reglamento de Edificios de Canada CNBC-05; el Reglamento de Edificios de Japén AlJ-06;
el Reglamento Europeo ECO08-05; el Reglamento de Nueva Zelanda NZS-04 y dos reglamentos
mexicanos: las Normas Técnicas Complementarias para el Disefio por Sismo (NTCS-04) del
RCDF-04 y el Capitulo por Sismo del Manual de Obras Civiles de la Comision Federal de
Electricidad (MOC-08).

La mayoria de los reglamentos establecen criterios para el disefio sismico de edificios en
tres casos: ductilidades normales, intermedias y altas. En ellos, el factor relacionado con la
ductilidad del sistema tiene magnitudes que varian para edificaciones estructuradas con marcos
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de acero con contravientos excéntricos entre 1.0 (falla fragil) a 6.0. Unicamente, los reglamentos
mexicanos (NTCS-04 y MOC-08) y el canadiense (CNBC-05) involucran las propiedades
dindmicas de la estructura, a través del periodo fundamental y/o la altura del edificio para estimar
la ductilidad que podria desarrollar el sistema. En el caso de marcos ductiles, el reglamento
europeo (EC0O08-05) y la norma neozelandesa (NZS-04) son los limites superiores.

Por otra parte, las provisiones simicas de Estados Unidos (AISC 341-10) establecen un
factor de sobrerresistencia que incrementara la resistencia nominal a cortante de la viga enlace,
en funcion del endurecimiento por deformacion Qgp y la sobrerresistencia del material Ry. La
magnitud de la aportacién de endurecimiento por deformacion es igual a Qgp=1.25; mientras
que la sobrerresistencia del material se incluye en los calculos a través del factor Ry, que varia
entre 1.1 a 1.5 en funcidn del tipo de seccion estructural y el tipo de acero. En este capitulo se
hace una comparacion entre estos criterios normativos y los resultados de investigaciones
recientes analiticos y experimentales, donde la magnitud minima de sobrerresistencia obtenida en
los ensayes es igual a QepRy=1.25 y una magnitud maxima igual a QepRy=1.90. En el articulo se
demuestra que la propuesta del Manual de Estados Unidos no es conservadora ni puede ser
extrapolada para las condiciones de otros paises.

Asi, a través de 1,756 certificados de calidad de laboratorio de muestras de acero ASTM
A36, ASTM A500 Grado B, ASTM A529 Grado 50 y ASTM A572 Grado 50 se realiz6 un
estudio estadistico de los esfuerzos de fluencia y esfuerzos Gltimos que desarrollan las placas y
perfiles laminados disponibles en el mercado mexicano. Con base en los resultados se propuso
un factor que estima la sobrerresistencia relacionada con el material que evalla el esfuerzo de
fluencia Ry y el esfuerzo ultimo R, que debe considerarse en México para obtener disefios que
sean congruentemente relacionados con la respuesta que es capaz de desarrollar una viga enlace.
La propuesta varian entre 1.08 hasta 1.33 y es funcion del tipo de acero y el perfil estructural. En
la tabla 2.20 se hacen notar las magnitudes obtenidas en este trabajo de los tres métodos
considerados, es decir con un nivel de confianza del 100% (sin error muestral), con un nivel de
confianza del 98% (2% de error muestral) y con el criterio de Chauvenet, asimismo las
magnitudes de Ry y R; especificadas en el AISC 341-10.

Tabla 2.20 — Magnitudes de R, y R de acuerdo con el AISC 341-10 y la propuesta de este estudio

Estudio en el mercado mexicano

Aplicacion AISC 341-10 Nivel de confianza 100% Criterio de Chauvenet Nivel de confianza 98%
Ry R¢ Ry R¢ Ry Ry Ry Ry

Perfiles laminados en caliente

ASTM A36 1.50 1.20 1.32 1.15 1.31 1.16 1.33 1.17

ASTM A529 Grado 50 1.20 1.20 1.08 1.16 1.09 1.17 1.09 1.17

ASTM A500 GradoB o C 1.40 1.30 1.13 1.11 1.12 1.11 1.12 1.11

ASTM A572 Grado 50 1.10 1.10 1.01 1.08 1.12 1.12 1.12 1.12

Placas de acero

ASTM A36 1.30 1.20 1.10 1.13 111 1.14 111 1.14

ASTM A572 Grado 50 1.10 1.20 1.08 111 1.08 111 1.08 1.12

Por otra parte, se observo que los perfiles laminados en caliente como en las placas de
acero, no se alcanzaron las magnitudes de Ry y R; propuestos por el AISC 341-10, excepto los
perfiles con acero ASTM A572 Grado 50 que fueron ligeramente mayores que el AISC 341-10,
por lo que considerar estas magnitudes en un disefio sismico pueda estarse sobre-disefiando. De
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hecho es notable, que en algunas ocasiones, la media de la muestra tampoco fue superior a la
magnitud de estos factores.

Asimismo, de los analisis estadisticos desarrollados en universidades de los Estados
Unidos, no se alcanzan las magnitudes establecidas en el AISC 341-10 para perfiles de acero
estructural ASTM A36 y en algunos casos para ASTM A572 Gr. 50, esto considerando el mismo
criterio de este estudio. Sin embargo, para el acero ASTM A572 Gr. 50/A992 resultd ser mas
comun alcanzar las magnitudes del AISC 341-10.

Otro parametro estadistico que se discutid, es el coeficiente de variacion estandar para
todos los estudios cuya magnitud varia de un 3 a 9%, lo que indica que a pesar de tener muestras,
ya sean menores de 40 y mayores de 10,000, la distribucion de probabilidades es muy semejante
a la distribucion normal, lo que contribuye que considerar las magnitudes de Ry y R, como una
media menos una desviacion estandar es bastante acertada.

Finalmente, se muestra un estudio comparativo entre los criterios para la determinacion
del periodo fundamental de vibracion propuesto en los reglamentos especializados y los
resultados de investigaciones recientes para edificaciones estructuradas con marcos con
contravientos excentricos. El estudio hace notar que, pese a que en algunos casos los reglamentos
proponen ecuaciones complejas que dependen de varias variables, los resultados son bastante
similares a lo que se obtiene mediante propuestas mas simples. Con excepcion del reglamento
canadiense, el periodo fundamental estimado es una buena aproximacion de los resultados de
investigaciones analiticas recientes.
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3 Tendencia constructiva e investigacion analitica
3.1 Antecedentes

La construccion de edificios de acero en zonas altamente sismicas es muy comun por las
ventajas tanto constructivas como particulares del acero. Las ventajas de construir con acero
estructural son la rapidez de construccion, el costo del material y la mano de obra, se evitan las
juntas frias, la precision dimensional, la simplicidad en ampliaciones, conexion y union de los
miembros, perfiles prefabricables y la disponibilidad. En cuanto a las ventajas del acero
estructural como material son: alta resistencia, ductilidad, durabilidad, homogeneidad,
elasticidad, tenacidad, reciclable entre otras (Perea, 2014). Asimismo, los edificios de acero han
tenido un buen comportamiento en los sismo de gran magnitud como se menciona en el Capitulo
1 de esta investigacion.

Los sistemas estructurales mas empleados en la construccion de edificios de acero
estructural son: marcos momento-resistente, marcos con contravientos concéntricos y marcos
con contravientos excentricos. De los tres sistemas estructurales mencionados, los perfiles
empleados para la construccion de edificios de acero no tiene una regla de uso, sin embargo, es
muy comun el empleo de secciones tipo cajon o IR (W) para columnas, IR para trabes y vigas
enlace y finalmente secciones IR (W) o OR (HSS) para contravientos.

Cuando se va a realizar un analisis y disefio estructural de un edificio de acero y se toman
en cuenta las fuerzas sismicas en el disefio, se deben considerar diferentes factores que dependen
de las caracteristicas del sistema estructural para reducir dichas fuerzas sismicas. Por ejemplo en
la normativa vigente de México como las NTCS-04 o el MOC-08 se debe considerar el factor de
comportamiento sismico Q, el factor por sobrerresistencia R, un factor por la regularidad de la
estructura y el factor de redundancia p (MOC-08) para obtener el espectro inelastico o espectro
reducido para disefio. En la normativa vigente, por lo general estos factores fueron considerados
para estructuras tipicas, es decir edificios regulares comunes en las ciudades (Teran, 2014).

Desde ese punto de vista y para conocer el estado actual de edificios construidos de acero
con base en marcos contraventeados asi como de edificios analizados en investigaciones
analiticas recientes, en las siguientes secciones se muestra un estudio de estos dos principios.
Asimismo, en la investigacion analitica de marcos se proponen los arreglos de marcos de acero
con los perfiles previamente disefiados con base en su normativa de disefio. Esta informacion se
tomard en cuenta para proponer los modelos de los edificios que se estudiaran en esta
investigacion.

3.2 Estado actual de edificios construidos con marcos contraventeados

Como parte de esta investigacion, se realizd un estudio para conocer la tendencia
constructiva en el uso de los perfiles de acero para la construccion de edificios con contravientos
conceéntricos y excentricos. Dicho estudio contempla edificios ubicados en la zona metropolitana
del valle de México asi como algunos ubicados en el valle de Cuernavaca. En la tabla 3.1 se
muestran las caracteristicas representativas de 18 edificios estructurados con marcos de acero
con contravientos concéntricos y excéntricos considerados en este estudio asi como los tipos de
perfiles estructurales empleados para los elementos tipo columna, trabe, contravientos y viga
enlace.
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Tabla 3.1 — Estudio de edificios construidos con marcos contraventeados

i { Coordenadas Tipo de perfil
Nombre del Tipo de Namero Zona p p
ID edificio contra- de ] ] sismica Contra- Viga
viento niveles Longitud Latitud NTCS-04 Columna Trabe viento  enlace
Base de OR
1 Mantenimiento Concéntrico 1 -99.0853  19.4238 ld IR(W) IR(W) (HSS)
Aeroméxico
BMW San — . L
2 Jerénimo Conceéntrico 3 -99.1986  19.3354 | OC (pipe) IR (W) Cajon -
Centro P OR
3 Cuernavaca Concéntrico 3 -99.2336  18.9192 - IRW) IR(W) (HSS) -
Colegio OR
4 Internacional Concéntrico 6 -99.1987  19.3376 | Cajon IR (W) (HSS) -
México - Pedregal
5 Tlalpan 560 Concéntrico 8 -99.1370  19.3978 Ilc Cajon IR (W) (I—?SRS) -
6 Plaza Cuernavaca Concéntrico 3 -99.2290  18.9329 - IRW) IR(W) (I—?SRS) -
Departamentos Be o OR
7 Grand Pedregal Excéntrico 15 -99.2000  19.3359 | IRW) IRW) (HSS) IR (W)
Edificio Juarez o . OR
8 esq. Humboldt Excéntrico 10 -99.1481  19.4352 1o Cajon IR (W) (HSS) IR (W)
Mitsubishi A OR
9 Universidad Excéntrico 6 -99.1603  19.3783 1] IRW) IR (W) (HSS) IR (W)
Universidad
10 Insurgentes Plantel Excéntrico 6 -99.1364  19.4018 Ilc IRW) IRW) IRW) IRW)
Tlalpan
L Seccion
11 Walmart Paraiso Ambos 2 99.2133  18.8368 - Seccion amada  OR - 1ada
IE (HSS) E
Tosusi S.A. de o OR
12 CVv. Excéntrico 6 -99.1693  19.4234 llla IRW) IRW) (HSS) IR (W)
Grupo Mexicano OR
13 o Seguros Ambos 4 -99.1846  19.3489 1] IRW) IR (W) (HSS) IR (W)
Estacionamiento — OR
14 T1-AICM Excéntrico 5 -99.0863  19.4345 1o IRW) IRW) (HSS) IR (W)
Escuela oc
15 Secundaria LAO- Excéntrico 3 -99.0987  19.3848 1o IRW) IRW) (pipe) IR (W)
TSE Pip
16  Edificio Topilejo Concéntrico 4 99.1396  19.1982 I IRW) IR (W) (}?SRS) ;
Universidad o OR
17 Marista Concéntrico 4 -99.0611  19.28236 I1b IRW) IRW) (HSS) -
Bridgestone P OR
18 CLemavaca Excéntrico 3 -99.1911  18.9375 - IR(W) IR (W) (HSS) IR (W)

De los 18 edificios estudiados, 13 de ellos emplearon perfiles IR (W) para columnas y 3
emplearon secciones tipo cajon. Un solo edificio utilizé una seccion tubular para sus columnas y
otro empled una seccién armada tipo IE.

Respecto a las trabes, 17 de los 18 edificios estudiados emplearon secciones IR (W) para
el uso de las trabes. En relacion con el uso de las secciones para los contravientos, 15 de las 18
estructuras emplean el tipo de perfil OR (HSS) para contravientos, y de los 3 edificios restantes,
en cada de edificio se emple6 un perfil diferente (seccion cajon, IR y OC).
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Finalmente, de los edificios que emplean marcos con contravientos excéntricos, todos
emplean la misma seccion para la viga enlace, es decir 9 de los 18 edificios emplearon perfiles
IR (W) para la viga enlace o eslabon.

En relacion el uso del sistema estructural en funcién al tipo de suelo del valle de México,
Soto y Engelhardt (2005) recomiendan emplear estructuras con base en marcos flexible de acero
y estructuras con poca densidad de contravientos en suelos duros. Por lo contrario, recomiendan
emplear en suelos blandos y compresibles, estructuras contraventeadas y estructuras a base de
marcos rigidos de acero. Con base en lo anterior, en la figura 3.1 se muestra la ubicacion y uso
de 14 de los 18 edificios considerados en este estudio respecto a la zonificacion de la ciudad de
México (los 4 restantes ya no corresponde a la zonificacion geotécnica del Distrito Federal). De
los 14 edificios ubicados en la figura 3.1, 8 edificios estan situados en la zona del lago o zona Il
y su densidad de contravientos cumple con las recomendaciones de Soto y Engelhardt (2005), asi
COMO SU USO es mayor en esta zona. Por lo contrario en la zona | y 11, solo se ubican 6 edificios
con marcos contraventeados, cuya densidad de marcos es baja.

Sobre esa base, el empleo de edificios estructurados con marcos de acero con contravientos
concéntricos y excéntricos son empleados en zonas donde las solicitaciones sismicas
demandarén la respuesta méxima de la estructura.
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Figura 3.1 — Ubicacion geografica de marcos contraventeados en la Ciudad de México

En la figura 3.2 se muestra a modo de grafica los resultados obtenidos de este estudio,
observandose que el perfil IR (W) fue la seccion mas empleada para columnas, trabes y vigas
enlace (figuras 3.2a, b y ¢); mientras que el perfil OR (HSS) fue la seccion con mayor uso para
los contravientos (figura 3.2d). Se hace notar que en la figura 3.2d, que de los 18 edificios
considerados, en 10 edificios se usaron marcos con contravientos excéntricos.

Con base en las recomendaciones hechas por Soto y Engelhardt (2005) mencionadas
anteriormente y con la informacion mostrada en la tabla 3.1, en los siguientes incisos se
muestran las caracteristicas particulares de cada uno de los 18 edificios considerados en este
estudio.

|77



Tendencia constructiva e investigacion analitica

mIR IR
O Cajon EIE
BIE
mOC
a) Columnas b) Trabes
BIR
O Cajon
BEOR
mIR
mOoC
BIE
c) Contravientos d) Vigas enlace

Figura 3.2 — Uso de los perfiles de acero en los elementos estructurales de
marcos de acero contraventeados

Es importante hacer mencidon que las vigas enlace de los marcos contraventeados
excéntricamente, no modifican la seccion de la viga enlace en relacion con la trabe principal, es
decir, la trabe principal y la viga enlace son del mismo perfil (no hay reduccién de seccion o
cambio de perfil).

3.2.1 Base de mantenimiento de Aeroméxico

El edificio se encuentra ubicado en la zona Ill (figura 3.1) de la ciudad de México (en el
interior del Aeropuerto Internacional de la Ciudad de México AICM), el uso de esta estructura es
para dar mantenimiento y servicio a aeronaves. El sistema estructural empleado son marcos de
acero con contravientos concéntricos tipo Chevrén, estos marcos estan en las partes laterales de
la estructura. En la figura 3.3 se muestra una vista lateral de este edificio de mantenimiento.

Figura 3.3 — Vista lateral de los marcos de acero contraventeados concéntricamente del edificio de
mantenimiento de Aeroméxico
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3.2.2 Edificio BMW San Jerénimo

El uso de este edificio es para la venta de automdviles de lujo y estacionamiento. El
sistema estructural empleado es con base de marcos con contravientos concéntricos tipo
Chevrdn, en este edificio se emplearon seccion circulares para las columnas y para las trabes de
seccion IR (W). Por otra parte las secciones empleadas para los contravientos fueron secciones
tipo cajon con base en cuatro placas soldadas. El edificio tiene 3 niveles, la planta baja se usa
para la venta de vehiculos de lujo y el resto para estacionamiento de vehiculos. La ubicacion de
este edificio corresponde a la zona | (figura 3.1). En la figura 3.4 se muestran las vistas laterales
del sistema estructural contraventeado concéntricamente.

a) Vista lateral de un marco de acero con contravientos b) Vista lateral del marco de acero contraventeado

concéntricos concéntricamente
Figura 3.4 — Vista lateral de los marcos de acero contraventeados concéntricamente del edificio BMW San
Jeronimo

3.2.3 Centro de Cuernavaca

Estructura de acero construida a una cuadra del centro de la ciudad de Cuernavaca, el
edificio consta de 6 ejes en el sentido transversal y de 3 ejes en el sentido lateral. Los perfiles
empleados en esta estructura son: columnas IR (W), trabes IR (W) y contravientos OR (HSS). La
estructura tienen 3 niveles y el sistema de contravientos empleado es tipo Chevréon invertidos
entre ellos. Los contravientos se localizan en los extremos en el sentido transversal y solo en una
crujia.

En la figura 3.5 se muestra una vista lateral y un detalle de conexién de esta estructura
ubicada en la ciudad de Cuernavaca.

a) Vista lateral de un marco de acero con contravientos b) Detalle de conexidn de los contravientos y de los
concéntricos atiesadores en la trabe

Figura 3.5 — Vista lateral y detalle de conexion del edificio Centro de Cuernavaca
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3.2.4 Colegio Internacional México Pedregal

Localizado en la zona I (figura 3.1) de acuerdo con la zonificacion de la ciudad de México,
Su uso es para escuela y consta de un sétano y 5 niveles. Esta estructurado con base en marcos de
acero contraventeados concéntricamente en la parte lateral del edificio en su sentido transversal y
una crujia en el eje lateral. En este edificio, las columnas son de seccion cajon formadas de
placas soldadas y las trabes son secciones IR (W). El perfil utilizado para los contravientos
fueron secciones OR (HSS).

En la figura 3.6 se muestran dos vistas en isométrico del edificio de acero del Colegio
Internacional México Pedregal. En ambas figuras se hacen notar la ubicacion de los
contravientos que coinciden con las recomendaciones de Soto y Engelhardt sobre la
recomendacion del uso de contravientos no densos para la zona de terreno firme del valle de
México.

a) Vista lateral de un marco de acero con contravientos b) Detalle de conexion de los contravientos y de los
conceéntricos atiesadores en la trabe

Figura 3.6 — Vistas en isométrico del edificio Colegio Internacional México Pedregal
3.2.5 Edificio Tlalpan 560

Este edificio se ubica sobre Viaducto Tlalpan (zona Il de acuerdo con la figura 3.1) y en
actual proceso de construccion, se estd empleando un sistema estructural con base en marcos de
acero contraventeados concéntricamente cuyos perfiles para los elementos estructurales son:
columnas en seccion cajon (cuatro placas soldadas), trabes en seccion IR (W) y contravientos en
seccion OR (HSS). El edificio esta distribuido en 8 niveles y un sétano.

En la figura 3.7 se muestran vistas en isométricos del edificio, se hace notar que los
contravientos tipo Chevrén estan en dos crujias en ambas franjas laterales de la estructura asi
como en la zona central de la estructura. El sistema de contravientos centrales es tipo Chevron.

3.2.6 Plaza Cuernavaca

El nuevo edificio de Plaza Cuernavaca ubicado en la zona noreste de la ciudad de
Cuernavaca consta de una estructura con base en marcos de acero contraventeados
concéntricamente tipo X en dos niveles. El edificio consta 3 niveles, su uso serd comercial y
estacionamientos de la plaza.

En la construccion del edificio se emplearon perfiles tipo IR (W) para las columnas y
trabes, en cuanto a los contravientos se emplearon perfiles OR (HSS).
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En la figura 3.8 se muestra una vista lateral del marco con contraviento concéentrico
durante su etapa de construccién y una vista de una crujia al interior de la estructura ya en
funcionamiento.

" -

a) Vista en isométrico del edificio con marcos b) Vista en isométrico del edificio con marcos
contraventeados concéntricamente contraventeados concéntricamente

Figura 3.7 — Vistas en isométrico del edificio Tlalpan 560

a) Vista de la estructura durante su etapa de construccion b) Vista al interior del estacionamiento
Figura 3.8 — Vistas laterales del edificio de Plaza Cuernavaca
3.2.7 Edificios Departamentos Be Grand Pedregal

Son dos edificios ubicados en la zona de la ciudad de México conocida como Pedregal
cuyo uso serd para departamentos (zona | de acuerdo con la figura 3.1). Son edificios con 15
niveles cuya estructura es con base en marcos de acero con contravientos excéntricos. Para la
construccion de estos edificios se emplearon seccion IR (W) para columnas, trabes y vigas
enlace. Con respecto a los contravientos se emplearon perfiles laminados OR (HSS). El tipo de
configuracion de los contravientos excéntricos empleados en estas estructuras fueron centrales o
“marco-K” y del tipo extremo o “marco-DC”. Como se muestra en la figura 3.9 las columnas
fueron cubiertas con concreto, es decir, columnas de seccion compuesta (miembro compuesto
embebido).

En la figura 3.9 se muestran dos vista de altura de uno de los edificios departamentales,
en la fotografia del lado izquierdo puede apreciarse el empleo de los perfiles laminados de acero
y en la figura derecha se hace notar las columnas compuestas de concreto y acero del edificio.
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a) Vista durante la etapa de construccion en los dltimos b) Vista de los contravientos excéntricos y las columnas
niveles del edificio de seccién compuesta

Figura 3.9 — Vistas laterales del edificio de departamentos Be Grand Pedregal
3.2.8 Edificio Juéarez esquina con Humboldt

Este edificio se localiza en la zona del lago o zona Il de acuerdo con la zonificacion de la
figura 3.1, ademés de estar en una las avenidas méas concurridas de la ciudad de México. El
edificio se encuentra en una esquina lo que representa que los efectos de torsion ante un evento
sismico pueden ser considerables. El edificio estd estructurado con base en marcos de acero
contraventeados excéntricamente (configuracion central o “marco-K”) cuyas columnas son a
base de seccion cajon y las trabes y vigas enlace son perfiles IR (W). Los contravientos son
perfiles laminados OR (HSS). El uso del edificio son oficinas y en la planta baja un centro de
cobro de la Comision Federal de Electricidad. En la figura 3.10 se hace notar que este edificio en
particular, los contravientos se ubican en las dos esquinas del edificio, probablemente para
reducir los efectos de torsion.

a) Vista lateral del edificio b) Vista en esquina del edificio ubicado en la esquina de
Juérez con Humboldt

Figura 3.10 — Vistas laterales del edificio ubicado en la Avenida Juérez esquina con Humboldt
3.2.9 Mitsubishi Universidad

Este edificio con base en marcos de acero contraventeados excéntricamente y construido
en el afio 2003, se localiza en la avenida Universidad y casi avenida Divisién del Norte. Su uso
es para venta, taller, reparacion y almacenaje de vehiculos consta de 6 niveles. Es una estructura
regular cuyo sistema de contravientos excéntricos del tipo central solo se ubican en los extremos
del edificio en su lado corto. La estructura esta divida en 6 crujias en el sentido transversal (lado
largo) y 3 crujias en el sentido lateral (lado corto). De acuerdo con la zonificacion geotécnica del
Distrito Federal se localiza en la zona de transicion (Zona Il). Los perfiles estructurales
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empleados en este proyecto son: columnas, trabes y vigas enlace perfil IR (W) y para los
contravientos perfil seccion OR (HSS).

En la figura 3.11 se muestra el marco del eje 1 tanto del proyecto estructural como del
mismo marco construido en la zona indicada.
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a) Vista lateral de un marco del eje 1 del proyecto b) Vista del marco del eje 1 contraventeado
estructural excéntricamente

Figura 3.11 — Vistas laterales de los marcos con contravientos excéentricos del edificio Mitsubishi
Universidad (cortesia Garcia, 2014)

3.2.10 Universidad Insurgentes Plantel Tlalpan

Este edificio se ubica en el viaducto Tlalpan esquina con viaducto Rio de la Piedad, de
acuerdo con la figura 3.1 a la zona tipo 111 0 zona de lago. Es una estructura cuyo uso es escuela
y estd estructurado con base en marcos de acero contraventeados excéntricamente. En este
edificio fueron empleados perfiles IR (W) para las columnas, trabes y vigas enlace y en
particular, del estudio realizado fue la Unica estructura cuyos contravientos excéntricos tipo
central 0 “marco-K” en dos niveles son de perfil IR (W). El edificio consta de 1 s6tano para
estacionamiento y 5 niveles

En la figura 3.12 se muestran la estructuracion de los contravientos excéntricos en uno de
los extremos del edificio.

a) Vista lateral del marco contraventeado b) Vista lateral del marco contraventeado
excéntricamente excéntricamente

Figura 3.12 — Vistas de los marcos con contravientos excéntricos del edificio de la Universidad Insurgentes
Plantel Tlalpan
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3.2.11 Walmart Paraiso

Ubicado en el municipio de Emiliano Zapata, Mor., es una tienda de supermercado que si
bien, en el primer nivel se encuentra una estructura tipo nave industrial, la planta baja
corresponde al estacionamiento en donde los marcos cuentan con contravientos concéntricos en
los extremos y en la parte central contravientos excéntricos.

La estructura esta formada con columnas y trabes de seccion armada IE asi como la viga
enlace para el caso de los contravientos excéntricos. En ambos tipos de marcos los contravientos
son de seccion OR (HSS). En la figura 3.13 se muestran los dos tipos de contravientos
empleados en esta estructura.

a) Vista lateral del marco contraventeado b) Vista lateral del marco contraventeado
concéntricamente excéntricamente

Figura 3.13 — Vistas de los marcos contraventeados en la estructura de Walmart Paraiso
3.2.12 Tosusi S.A.de C.V.

Este edificio con uso para estacionamiento ubicado en la zona del lago de ciudad de
México (figura 3.1) en la calle de Praga numero 45 de la delegacion Cuauhtémoc (a dos cuadras
de Paseo de la Reforma). Es una estructura de 6 niveles con base en marcos de acero con
contravientos excéntricos con cuatro crujias en el sentido largo y 2 crujias en el sentido corto.

La construccion del edificio fue concluida en el afio 2010 y los perfiles empleados en esta
estructura fueron: columnas, trabes y vigas enlace perfiles IR (W) y para los contravientos se
emplearon secciones OR (HSS). Los contravientos excéntricos del tipo central o “marco-K”
estan en el sentido largo del edificio en solo una crujia. El edificio es de forma regular.

En la figura 3.14 se muestra en elevacion uno de los marcos contraventeados
excéntricamente y un detalle de la viga enlace del marco con los contravientos excéntrico con
sus atiesadores centrales.

3.2.13 Grupo Mexicano de Seguros

Este proyecto elaborado en el 2012 es parte de una remodelacion estructural por cambio
de uso, anteriormente el edificio de concreto eran laboratorios y por el cambio de uso a oficinas
se tuvo que reforzar la estructura. Dicho refuerzo consistio en construir marcos de acero como
elementos de rigidez. La configuracion del refuerzo con base en marcos contraventeados
concéntricamente tipo Chevrén y los marcos contraventeados excéntricamente son de extremo o
“marco-DC”.
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b) Vista del detalle de la viga enlace con sus atiesadores
centrales

a) Vista lateral del marco contraventeado
excéntricamente

Figura 3.14 — Vistas de los marcos contraventeados excéntricos del edificio de estacionamiento de grupo
Tosusi (cortesia Garcia, 2014)

El edificio se encuentra en la delegacion Alvaro Obregdn del Distrito Federal, en la calle
Tecoyotitla perteneciente a la zona de transicion o zona Il (figura 3.1)

Los perfiles empleados en los marcos de acero son: para columnas, trabes y vigas enlace
secciones IR (W) y los contravientos seccion OR (HSS). El nimero de niveles con los que consta
este proyecto son de 5 niveles.

En la figura 3.15 se muestran algunas elevaciones del proyecto de Grupo Mexicano de
Seguros, asi, en la figura 3.15 a) se muestra en elevacion el marco contraventeado
concéntricamente y en la figura 3.15 b) la elevacion del marco con contraviento excéntrico.
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b) Vista del detalle de conexion del contraviento
excéntrico

a) Vista lateral del marco con contravientos tipo Chevrén

Figura 3.15 — Vistas en elevacion de los marcos con contraviento concéntrico y excentrico del proyecto
Grupo Mexicano de Seguros (cortesia Garcia, 2014)

3.2.14 Estacionamiento terminal 1- Aeropuerto Internacional de la Ciudad de México

El estacionamiento de la terminal 1 (T1) del Aeropuerto Internacional de la Ciudad de
México (AICM) que tiene una capacidad de 2,000 vehiculos consta de 5 niveles con base en
marcos de acero con contravientos excéntricos con una configuracion en extremo o “marco-DC”.
El estacionamiento de la terminal 1 o también conocido como estacionamiento nacional del
AICM, se ubica sobre la Av. Capitan Carlos Leon frente a las puertas 1 y 2 del edificio terminal
en la zona de llegadas nacionales. Este edificio se encuentra en la zona del lago o zona Il de
acuerdo con la zonificacion geotécnica de la Ciudad de México (figura 3.1).

185



Tendencia constructiva e investigacion analitica

Los marcos de estacionamiento de la T1-AICM estan construidos con perfiles tipo IR
(W) para las columnas, trabes y en su caso las vigas enlace. Los contravientos excéntricos son
perfiles laminados OR (HSS).

En la figura 3.16 se muestran una vista general del edificio de estacionamiento de la T1-
AICM y un detalle de la viga enlace en el extremo del marco.

a) Vista general del edificio de estacionamiento b) Vista del detalle de conexién del contraviento
excéntrico (cortesia Tapia, 2014)

Figura 3.16 — Edificio del estacionamiento de la terminal 1 del Aeropuerto Internacional de la Ciudad de
México
3.2.15 Escuela Secundaria LAO-TSE

El edificio principal de la escuela secundaria LAO-TSE con base en marcos de acero
contraventeados excéntricamente. El edificio se encuentra en la zona 111 de acuerdo con la figura
3.1 El edificio consta de 3 niveles y los marcos de acero construidos con base en perfiles
laminados tipo IR (W) en columnas y trabes, asi mismo en la viga enlace. Los contravientos
empleados en esta estructura son en particular seccion tubular. La configuracion de los marcos
contraventeados excéntricamente son “marcos-K” o viga enlace central.

En la figura 3.17 se muestra una vista lateral de un marco con contraviento y un detalle de
la viga central con sus atiesadores.

a) Vista en elevacién del marco con contravientos b) Vista del detalle de la viga enlace con atiesadores en
excéntricos la parte central

Figura 3.17 — Edificio de la escuela secundaria LAO-TSE con marcos contraventeados excéntricamente
(cortesia Tapia, 2014)

| 86 |



Capitulo 3

3.2.16 Edificio Topilejo

El edificio se localiza en el pueblo San Miguel Topilejo perteneciente a la Delegacion
Tlalpan del Distrito Federal, actualmente estd en construccion un edificio con base en marcos de
acero contraventeados concéntricamente. La estructura de los marcos con base en perfiles
laminados del tipo IR (W) para columnas y trabes, los contravientos con perfiles de seccion OR
(HSS).

El edificio consta de 6 crujias en su sentido largo y de 3 crujias en el sentido corto, en
ambos sentidos se cuenta con contravientos concéntricos. Respecto a su altura, el edificio tiene 3
niveles. En cuanto a su ubicacidn en la zonificacion sismica del Distrito Federal, corresponde a
la zona I (figura 3.1).

En la figura 3.18 se muestra las vistas generales de la estructura de acero con los marcos
con contravientos concéntricos en ambos sentidos.

a) Vista general en el sentido largo del edificio b) Vista general en el sentido corto del edificio

Figura 3.18 — Edificio Topilejo
3.2.17 Escuela Marista

Los edificios con base en marcos de acero con contravientos concentricos esta ubicado en
la avenida General Leandro Valle en la delegacion Tlahuac. En relacién a la zonificacion
geotécnica del Distrito Federal, se ubican en la zona del lago o zona Il (figura 3.1). Son dos
edificios formados con 2 estructuras cada uno, los marcos estan construidos con perfiles IR (W)
en columnas y trabes. Con respecto a los contravientos son perfiles OR (HSS).

Los edificios constan de 4 niveles y la configuracion de los contravientos son de tipo
Chevrdn, donde los contravientos solo llegan al nivel 3 en cada estructura.

En la figura 3.19 se muestran las estructuras de los edificios, la figura del lado izquierdo
corresponde a las estructuras actualmente en uso y la figura del lado derecho es durante su etapa
de construccion.

3.2.18 Bridgestone Cuernavaca

Ubicado a un costado de la autopista México — Acapulco, se encuentra una fabrica de
neumaticos la cual cuenta con un edificio de estacionamiento con base en marcos de acero con
contravientos excéntricos. Dicho edificio es de 3 niveles cuyas columnas son en seccion cajon,
las trabes y las vigas enlace son secciones IR (W), mientras que los perfiles empleados para los
contravientos son OR (HSS). La estructura aparenteme es de forma regular y los contravientos
solo se encuentra en el sentido corto del edificio.
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a) Vista general actual de los edificios b) Vista de los marcos de acero con contravientos
concéntricos

Figura 3.19 — Edificios de la escuela Marista (adaptada de www.coesa.com.mx)

En la figura 3.20 se muestra la vista lateral del edificio en su sentido corto asi como uno de
los detalles de la conexidn entre los contravientos y la viga enlace.

a) Vista lateral de los contravientos excéntricos b) Detalle de la viga enlace

Figura 3.20 — Edificio del estacionamiento de la Bridgestone Cuernavaca
3.3 Tendencia de estudios analiticos para marcos con contravientos excéntricos

Respecto a la tendencia en la seleccion de perfiles estructurales para marcos con
contravientos excéntricos en investigaciones recientes se muestran en la tabla 3.2. En esta tabla
se muestran la seleccion del tipo de perfil empleado para las columnas, trabes, contravientos y
vigas enlace o eslabon asimismo el nimero de niveles y la altura de los edificios.

En la figura 3.21 se muestran a modo de grafica el empleo de los perfiles estructurales para
los elementos de columnas, trabes, contravientos y por ende vigas enlace empleados edificios
para los estudios recientes para marcos con contravientos excéntricos. Similar al estudio del
estado de los edificios actuales con marcos con contravientos presentado anteriormente, la viga
enlace corresponde a la misma seccidn del perfil de la trabe (solo un estudio cambio de seccion
en la viga enlace) y, de igual forma el perfil IR (W) es el que se emplea con mayor frecuencia
para los elementos tipo columna, trabe y viga enlace. Por otra parte, la seccion tubular OR (HSS)
por su simetria es el perfil con mayor empleo para contravientos.
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Tabla 3.2 — Relacion de la seleccion del tipo de perfil en investigaciones recientes para marcos con
contravientos excéntricos

Ator el Numero  Altura Tipo de perfil
deniveles (M)  Columnas Trabes Contravientos  Vigaenlace

Stratan et al. (2013) ; 3 105 IR (W) IE(S) IR (W) IR (W)
Dubina et al. (2008) 0.07 8 28.0 IR (W) IE (S) IR (W) IE (S)
Dubina et al. (2008) 0.07 8 28.0 IR (W) IE (S) IR (W) IE (S)
Rossi et al. (2007) 0.15 4 132 IR (W) IR (W) IR (W) IR (W)
Rossi et al. (2007) 0.15 8 26.4 IR (W) IR (W) IR (W) IR (W)
Rossi et al. (2007) 0.15 12 39.6 IR (W) IR (W) IR (W) IR (W)

Kdber y Dima (2004) - 10 35.0 - - - -
Gascon (2011) 0.17 3 11.0 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Gascon (2011) 0.13 3 11.0 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Gascon (2011) 0.17 6 215 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Gascon (2011) 0.13 6 215 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Gascon (2011) 0.13 12 425 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Gascon (2011) 0.17 12 425 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Mansour (2010) 0.12 5 19.0 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Koboevic y Olivia (2010) 0.09 14 52.1 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Koboevic y Olivia (2010) 0.09 20 743 IR (W) IR (W) IR (W) IR (W)
Koboevic y Olivia (2010) 0.09 25 96.5 IR (W) IR (W) IR (W) IR (W)
Koboevic et al. (2009) 0.07 3 11.0 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Koboevic et al. (2009) 0.07 8 285 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Rozon et al. (2008) 0.08 3 11.0 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Kusyllmaz y Topkaya (2013)  0.13-0.23 9 36.0 IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W)
Kusyilmaz y Topkaya (2013) 0.15 7 28.0 RW)  IR(W) OR (HSS) IR (W)

mIR
mIE
a) Columnas - Perfil IR b) Trabes
mIR IR
mOR BIE
c) Contravientos d) Vigas enlace

Figura 3.21 — Uso de los perfiles de acero en los elementos estructurales de marcos de acero con
contravientos excéntricos en estudios analiticos recientes
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De los 22 modelos analiticos empleados en las investigaciones recientes (tabla 3.2), todos
emplearon perfiles IR (W) para las columnas. Con respecto al tipo de perfil para las trabes, el
86% empleo perfiles IR (W) y el 14% perfiles IE(S). El tipo de perfil seleccionado para los
contravientos fueron OR (HSS) e IR (W), de los 22 modelos el 62% utilizaron perfil OR (HSS) y
el resto perfiles IR (W). Finalmente los perfiles empleados para la viga enlace, corresponden al
mismo tipo de perfil de la trabe fuera de la viga enlace. De los 22 modelos, el 90% utilizaron
perfiles IR (W) y el 10% restante perfiles IE (S).

3.4 Comentarios finales de la tendencia constructiva y estudios analiticos.

En relacion con el estado actual de edificios construidos de acero con base en marcos
contraventeados concéntricamente y excéntricamente (tabla 3.1), y con los modelos de los
edificios de marcos contraventeados excéntricamente de investigaciones recientes (tabla 3.2) se
definiran las secciones de los perfiles para cada elementos estructural de los modelos analiticos a
estudiar.

El uso del tipo de perfil no es una particularidad de un sistema estructural en general, sino
que puede ser en funcion del disefio estructural y en su caso de la disponibilidad que se tengan en
el mercado comercial para uso y, existencia del tipo de perfil deseado. Sin embargo, en la
investigacion de campo e incluso en las investigaciones analiticas recientes, los tipos de perfiles
mas empleados son los que se mencionan a continuacion: para columnas, trabes y en su caso
vigas enlace perfiles IR (W) y para los contravientos seccion tubulares OR (HSS).

En cuanto al uso del sistema de contravientos concéntricos o excentricos, de la
investigacion de campo no refleja una tendencia clara para el uso del tipo del sistema estructural,
aunque ambos sistemas son empleados para zonas altamente sismicas, los dos tipos de sistemas
estructurales han desarrollado comportamientos aceptables en los sismos recientes (Capitulo 1
de esta investigacion).

Por otra parte, con respecto al nimero de niveles empleados para los edificios de la
investigacion de campo asi como en investigaciones recientes (tabla 3.2), el nimero de niveles
empleados no tienen una tendencia en particular por el uso del edificio, sin embargo, si es de
notarse que las estructuras que seran empleadas para uso habitacional, oficinas o escuelas son las
que tienen el mayor numero de niveles. En este estudio, la media muestral para los edificios
construidos (tabla 3.1) fue igual a un-cons= 5.24 niveles y la magnitud para las investigaciones
recientes (tabla 3.2) fue igual a un-inv= 8.59 niveles. Es valioso hacer notar que, la magnitud de la
media muestral de edificios construidos corresponde a marcos contraventeados concéntrica y
excéntricamente; mientras que la magnitud de la media muestral de edificios de investigaciones
recientes corresponde a solo marcos con contravientos excéntricos.

De acuerdo con Garcia (2014), en proyectos estructurales de edificios con marcos
contraventeados excentricamente, recomienda que dichos proyectos tengan hasta un maximo de
6 niveles, debido a que han observado que la viga eslabdn ya no se plastifica en edificios con
mayor numero de niveles y, esto concuerda con investigaciones analiticas recientes como Rozon
et al. (2008) y Koboevic y Olivia (2010).
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4 Modelado paramétrico con OpenSees
4.1 Antecedentes

Un sismo de gran intensidad impondra demandas sismicas muy grandes a las estructuras
con comportamiento elastico, lo que practicamente en términos econémicos, no resultaria
factible disefiar estructuras que no presenten ningun tipo de dafio ante un evento sismico severo.
Por lo anterior, es comun que en la practica se disefien estructuras que tengan una resistencia
mucho menor al sismo de disefio, pero que cuenten con las suficientes propiedades que les
permitan tener un comportamiento ductil y asi disipar energia mediante ciclos de histeréticos que
incursionen en un comportamiento inelastico, en otras palabras, mientras que las deformaciones
en los elementos de las estructuras sean pequefas, su comportamiento sera elastico y, a medida
que estas deformaciones aumenten, el dafio en los elementos serd& mayor lo que induce un
comportamiento inelastico.

Actualmente, puede determinarse la respuesta no lineal de un sistema estructural sujeto a
acciones sismicas, mediante el desarrollo de diferentes procedimientos de analisis estructural,
cuyo objetivo practico es predecir el comportamiento esperado de una estructura ante sismos
futuros.

Con base en lo anterior, se espera que el dafio estructural implique un comportamiento
inelastico, las técnicas basadas en los andlisis elasticos solo aportan informacién indirecta, es por
ello que el objetivo principal del andlisis no lineal es aportar estimaciones directas de las
demandas ineléasticas de deformacion. En cuanto al modelado, las técnicas para analisis elasticos
e inelasticos son similares; sin embargo, no solo basta con modelar la geometria y la rigidez de
los elementos estructural, sino que también es requerido incorporar informacién en cuanto a su
resistencia y capacidad de deformacion, y de su estabilidad ante cargas ciclicas (Teran, 2014).

Existen dos idealizaciones que caracterizan la intensidad del movimiento sismico, es decir
el movimiento del terreno, la primera idealizacion es por medio de un espectro de disefio a través
del dominio de la frecuencia y la segunda idealizacion describe como varia la aceleracion del
terreno a través del dominio del tiempo. En relacion con lo anterior, se pueden plantear dos tipos
de andlisis no lineales: estatico no lineal y dinamico no lineal. El andlisis estatico no lineal
consiste en empujar lateralmente la estructura incrementando la fuerza hasta llegar al colapso,
coloquialmente conocido como “pushover”. EIl analisis dindmico no lineal se estiman las
demandas de deformacién a diferentes magnitudes a partir de sujetar un modelo detallado de
analisis a la accion de uno o varios acelerogramas (Teran, 2013, 2014).

Cabe mencionar que existen varias fuentes de no linealidad, de las cuales podemos
comentar la no linealidad geomeétrica y la no linealidad del material. La primera se debe a que los
desplazamientos en la estructura no son pequefios, por ende los efectos de estos y de
deformacion no deben de despreciarse en el analisis de equilibrio, y la segunda no linealidad se
presenta cuando la relacion esfuerzo — deformacion pierde proporcionalidad lineal por efecto de
las cargas externas, por temperatura, por los efectos del tiempo, deterioro del material, etc. Puede
presentarse la no linealidad por efecto de ambos factores (Gascon, 2011).

Con base en lo anterior y como se ha discutido en los capitulos anteriores, el
comportamiento ineléstico de la viga enlace gobierna la respuesta estructural del sistema, asi en
los siguientes apartados se da una descripcion del modelo analitico de un marco con
contraventeo excéntrico mediante un analisis dinamico no lineal con el programa OpenSees.
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Adicionalmente, para modelar el marco contraventeado excéntricamente se tomaron en cuenta
algunas recomendaciones de investigaciones recientes como Rozon et al. (2008), Prinz (2010),
Cheny Tirca (2013), y Gleize y Koboevic (2014).

4.2 Programa OpenSees

El programa de analisis OpenSees, abreviatura del nombre Open System for Earthquake
Engineering Simulation (Mazzoni et al., 2006), es un software para la investigacion y aplicacion
para simular la respuesta de sistemas estructurales y geotécnico, cuyos sistemas estén bajo las
acciones de un sismo, incluyendo anélisis de elementos finitos. Cabe mencionar que el programa
OpenSees proporciona muchos beneficios para los usuarios interesados en la simulacion
avanzada de los sistemas estructurales con modelos realistas de comportamiento no lineal. El
enfoque de modelado en OpenSees es muy amigable, ya que permite la seleccion de diversas
combinaciones de un nimero de diferentes formulaciones de elementos y de formulaciones de
los materiales, conjuntamente las aproximaciones cinematicas que toman en cuenta los
desplazamientos asi como los efectos P-A. Asimismo, otra caracteristica funcional del programa,
es que también es posible simular cargas estaticas mondtonas crecientes, andlisis ante cargas
estaticas ciclicas reversibles asi como anélisis dinamicos. Como se mencion0 anteriormente, en
el programa OpenSees pueden desarrollarse modelos de analisis tanto lineales como no lineales.

Actualmente, se puede encontrar tanto el cddigo de instalacién del programa, manuales,
documentos, ejemplos, etc., en la pagina web http://opensees.berkeley.edu/, asi como una
seccion de ayuda donde existe un foro abierto en donde se permite la interaccion con otros
usuarios.

El ambiente de OpenSees fue disefiado mediante la estructura de programacion de objetos,
los cuales gobiernan tanto las ecuaciones de los sistemas asi como los algoritmos que resolveran
estas ecuaciones. La programacion mediante objetos permite establecer un ordenamiento l6gico
cuyo nivel de ellos y su relacion se muestra en la figura 4.1.

H ModelBuilder ‘I—" Domain ‘I—I‘ Recorder ‘l

H Analysis ‘l

Figura 4.1 — Principales objetos en OpenSees (adaptada de Mazzoni et al., 2006)

En la figura 4.1, se hacen notar cuatro objetos: ModelBuilder, Domain, Analysis y
Recorder. El objeto ModelBuilder hace la construccién de los objetos del modelo estructural, es
decir los nodos, masas, materiales, secciones, elementos, patrones de carga, transformaciones,
bloques, restricciones, etc., que posteriormente seran adicionados al objeto Domain. El objeto
Domain, es el responsable de proveer los objetos creados en el ModelBuilder a los objetos
Analysis y Recorder. El objeto Analysis representa el analisis desde el estado en el tiempo t al
estado de tiempo t + At y varia desde un andlisis estatico lineal simple hasta un analisis dinamico
no lineal. Cada objeto Analysis estd compuesto por varios objetos que definen el comportamiento
del analisis. Finalmente, el objeto Recorder, es el objeto definido por el usuario que es
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responsable del monitoreo del estado del componente Domain durante los analisis, grabando su
estado en un archivo seleccionado en intervalos durante los analisis (Tapia, 2014).

4.3 Condiciones del modelado analitico

En cualquier estructura por sencilla que sea, las condiciones de modelado de los elementos
estructurales asi como de las conexiones son importantes para poder representar y estudiar de
una forma mas “exacta” el comportamiento tanto elastico como inelastico de los elementos. En
otras palabras, para migrar una estructural real a un modelo analitico deberan de considerarse el
mayor numero de elementos, condiciones de apoyo y frontera, efectos no lineales,
imperfecciones de los materiales, etc., con el objetivo de poder estudiar de mejor manera el
comportamiento global de la estructura como el comportamiento local de cada elemento.

En la figura 4.2 se hace notar del lado izquierdo un marco contraventeado excéntricamente,
donde se muestran los elementos estructurales, la conexion trabe — columna, las cartelas o
Illamadas coloquialmente gusset plate, y los atiesadores tanto en columnas como en la viga
enlace. Por otra parte, del lado derecho se hacen notar la correspondencia de cada elemento y la
presentacion esquematica de cada elemento con su longitud efectiva correspondiente, esto con el
objetivo definir las condiciones de modelado.

Para tener una mayor sensibilizacion de los elementos que se utilizaran en el modelo de
OpensSees, en los siguientes incisos se da una descripcion de cada uno de los elementos
estructurales considerados asi como las condiciones de apoyo y frontera para reproducir
adecuadamente la respuesta estructural y que a su vez, coincidan con las pruebas analiticas y
experimentales hechas por otras investigaciones recientes.

Longitud de crujia, | ——————= Viga
. Fenlace‘ @7
. Viga
enlace, e long. =0 long =0
e e e e Zona

7

Altura de entrepiso, #
Longitud efectiva

Longitud efectiva

de la columna, /el

de la columna, fcol

N U U U U Py ]

.

a) Elevacion del marco b) Modelo estructural

rigida rigida

Figura 4.2 — Vista en elevacion y condiciones de modelado del marco con contraventeo excéntrico

4.4 Definicion de los elementos estructurales

En esta seccion se describen los elementos que se utilizaran en el modelo del marco en
OpenSees. Igualmente, se describen las condiciones de apoyo y frontera para reproducir
adecuadamente la respuesta estructural y que a su vez, coincidan con las pruebas analiticas y
experimentales hechas por otras investigaciones recientes.

Dentro del objeto Domain, existen otros objetos donde se definen los elementos, los nodos,
las restricciones y los patrones de carga. Sin restarle importancia a los otros objetos
mencionados, el objeto que define a los elementos (Element) puede ser uno de los mas
importantes, ya que define mas de 100 clases de elementos ademas de ser el objeto que define la
fuerza resistente asi como a la matriz de rigidez los desplazamientos especificados a los nodos de

195



Modelado paramétrico con OpenSees

los elementos (Mazzoni et al., 2006). En esta investigacion sélo se usaron 4 tipos: los elementos
viga — columna elasticos (elasticBeamColumn), elementos viga — columna inelésticos
(nonLinearBeamColumn), elementos de longitud — cero (ZeroLength) y los elementos viga con
articulacion (beamWithHinges).

4.4.1 Definicion de las zonas rigidas

Cuando dos 0 més elementos estructurales convergen en un mismo punto, como el caso de
vigas y columnas, se considerd una superposicion de las secciones transversales. Es por ello que
en las zonas rigidas de los desplazamientos de los extremos no hay afectacion de las
deformaciones axiales y torsionales. En este estudio, se consideran como zonas rigidas las
cartelas de la viga y de la columnas en la conexion del contraviento y en la conexion por cortante
trabe — columna. Estas zonas son modeladas como elementos viga - columna elasticos
(elasticBeamColumn) con un aumento de 10 veces mayor del area transversal y del momento de
inercia correspondiente a cada elemento. En la figura 4.3 se muestran las zonas consideradas

COmo zonas rigidas.
Zona Zona -~ Zana
rigida rigida N rigida
i~ BEEEE T o

Figura 4.3 — Ubicacion de las zonas rigidas en el marco con contravientos excéntricos

4.4.2 Definicion de los elementos estructurales trabes y columnas

Para definir los elementos estructurales correspondientes a las trabes y columnas del marco
se empled el elemento viga — columna inelastico (nonLinearBeamColumn). Este elemento en
particular depende del nimero de puntos de integracion a través de la longitud del elemento que
sigue la regla de integracion Gauss-Lobatto, la cual considera dos puntos de integracion en los
extremos del elemento que es donde los momentos son mayores respecto al interior del elemento
(Scott, 2011).

| Ly

4 fibras

4 fibras
\
4 fibras
|
16 fibras
N N I I |
1 1 11

L1 HEEEENEEEE LT T
5 fibras 10 fibras 20 fibras 32 fibras

Figura 4.4 — Discretizacion de fibras en los patines y almas de perfiles IR (W)

Para considerar la distribucion de la plasticidad en la seccion transversal de las trabes y de
las columnas, se dividié la seccidn transversal en tres parches (patches), dos para los patines y
uno para el alma de la seccion. Asimismo, estos parches fueron discretizados en forma
cuadrilatera. En la figura 4.4, se hace notar la discretizacion variando en las tres primeras el
numero de fibras en los patines (5,10 y 20 fibras) y dejando constante el numero de fibras del
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alma y la ultima discretizacion corresponde a 32 fibras para los patines y 16 fibras para el alma
(Terzic, 2013). lzvernari (2007) realizé un estudio paramétrico considerando las subdivisiones de
5,10 y 20 fibras en los patines y cuatro fibras en el alma, los resultados dejaron en evidencia que
cuando se considero 5 fibras, la respuesta plastica de carga — deformacion no fue satisfactoria a
diferencia de los resultados obtenidos con 10 y 20 fibras que practicamente tienen el mismo
comportamiento. Sin embargo, considerar mas de 40 fibras en toda la seccion transversal permite
conocer fallas asociadas por flexion biaxial respecto al eje débil, mientras que secciones con 12
fibras en la seccion transversal permite estimar con exactitud la respuesta local de la seccién
(Lignos, 2014).

En la figura 4.5 se hace notar la comparacion de considerar el nimero de subdivisiones de
fibras propuesto por lzvernari (2007) hasta las subdivisiones que propone Lignos (2014).
Aunque en la figura 4.5 no se logra apreciar el cambio que existen entre considerar una
subdivision de 20 fibras, en la tabla 4.1 se muestran los resultados de manera numérica. En la
tabla 4.1 se hace notar el porcentaje de error entre esfuerzos y deformaciones unitarias a pesar de
que los patines fueron subdivididos en 5, 10 y 20 fibras los resultados son practicamente iguales,
por esta razén en este estudio, se considera que usar 20 fibras puede estimar con exactitud la
respuesta.

Los resultados de la figura 4.5 asi como de la tabla 4.1 corresponde a un perfil de seccion
transversal IR 360 X 382 (W 14 X 257) con una longitud efectiva de l,,= 365.76 cm (144”) y
una relacion de esbeltez de 34.87. Asimismo, se utilizé el tipo de transformacion geométrica
Geometric Transformation del tipo P-A y, las relaciones de esfuerzo y deformacion son axiales.

Curva esfuerzo - deformacién

-g 1.0 + — ® = me - e © - © esseee No. Fibras =5
c oD © @D @ @GBS ' CE» @
g % 08 1 = == No. Fibras = 10
o N I = == No. Fibras = 20
T ® 1 '
9 g 0.6 H = « «No. Fibras =32
o ° ccccee I =
T2 04 , No. Fibras = 50
I §
w 0.2

0.0 + + + + +

0 0.01 0.02 0.03 0.04

Deformacion unitaria (%)
Figura 4.5 — Influencia del nimero de fibras en las columnas con perfil IR (W)

Tabla 4.1 - Esfuerzos y deformaciones unitarias para un perfil IR (W) subdivido en fibras

% error

Esfuerzo Deformaciéon % error L .
deformacioén

No. Fibras

axial unitaria esfuerzo unitaria
5 376.35 MPa 0.04124 0.159 2.363
10 376.35 MPa 0.04124 0.159 2.363
20 376.35 MPa 0.04124 0.159 2.363
32 376.46 MPa 0.04142 0.131 1.941
50 376.94 MPa 0.04224 0.000 0.000
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4.4.3 Definicion de los contravientos

Para los contravientos se consideraron elementos viga — columna inelastico
(nonLinearBeamColumn), criterio semejante a las trabes y columnas. A diferencia de las trabes y
columnas, para el modelado de los contravientos se tomaron en cuenta dos aspectos importantes:
las condiciones de apoyo en los extremos y los efectos de segundo orden.

4.4.3.1 Condiciones de apoyo en los extremos

Investigaciones recientes como Rozon et al. (2008), Chen y Tirca (2013), Tapia y Tena
(2013a) y Gleize y Koboevic (2014), recomienda realizar la conexion en los extremos del
contraviento mediante un modelo como resortes rotacionales; sin embargo, Terzic (2013)
propone tres formas de realizar este tipo de conexion: una mediante resortes rotacionales como el
resto de las investigaciones, otra mediante elementos tipo fibra y finalmente mediante una
articulacion en los extremos. Cabe mencionar que para las dos primeras la conexion entre la zona
rigida (gusset plate) y el contraviento es mediante un elemento de longitud-cero (ZeroLength).

Elemento viga-columna
inelastico con subdivisién
de elemantss tipe fibra

Figura 4.6 — Modelo y discretizacion de fibras de la seccidn transversal del contraviento (Chen y Tirca, 2013)
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Figura 4.7 — Efecto de las condiciones de apoyo en un contraviento de seccion
tubular (adaptada de Terzic, 2013)

En la figura 4.6 se muestra una representacion esquematica del modelo de contraviento con
las cartelas en los extremos y la discretizacion de las fibras en el elemento, la cual permite una
mejor interaccion entre las fuerzas axiales y el momento flexionante (Chen y Tirca, 2013). Mas
especificamente, el contraviento puede presentar pandeo en el plano o en su caso pandeo fuera
del plano de la placa de conexion (gusset plate). Es aqui donde, dependiendo del tipo de pandeo
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podran presentarse articulaciones plasticas solo en el contraviento o dentro de la placa de
conexion (gusset plate) (AISC 341-10). Aunque Terzic (2013) recomienda utilizar la conexion
entre el contraviento y la cartela mediante elementos tipo fibra o resortes rotacionales, en los
marcos contraventeados excéntricamente, los contravientos deben de tener un comportamiento
elastico. En otras palabras, los contravientos no deberan presentar dafio por pandeo global o local
y representar la placa de conexion (gusset plate) como una conexion articulada que permite
inducir el pandeo en los contravientos.

Por otra parte, en la figura 4.7 se muestra el comportamiento de la seccion transversal de
un contraviento con los tres tipos de apoyos recomendados por Terzic (2013), cabe mencionar
que el comportamiento de un contraviento una vez que pierde su comportamiento elastico,
drasticamente pierde rigidez en el inicio de su comportamiento ineléstico. Cabe mencionar que
en la figura 4.7, el diagrama de histéresis del lado izquierdo corresponde al comportamiento de
fuerza axial contra deformacion axial y el diagrama histerético del lado derecho corresponde al
comportamiento esfuerzo — deformacion.

4.4.3.2 Efectos de segundo orden

Para considerar los efectos de segundo orden, la longitud de los contravientos se subdividio
en 10 elementos de seccidn transversal discretizada en fibras de longitud efectiva, con el objetivo
de modelar la variacion de la deformacion a través de cada miembro del contraviento (Tapia y
Tena, 2013a). Para tomar en cuenta los efectos de grandes desplazamientos con deformaciones
pequefias, se recomienda emplear el comando de transformacion de coordenadas corrotacionales
(Corotational Transformation). Cabe mencionar que, el comando de transformacion de
coordenadas corrotacionales es una clase del objeto de transformacion geométrica (Geometric
Transformation) cuyas clases son las transformaciones geométricas: lineal, P-4 y por ende la
corrotacional. Denavit y Hajjar (2013) desarrollaron un trabajo de comparacion de los mapeos de
transformacion lineal, P-4 y corrotacional, donde se destaca que la transformacion P-4
considera la actualizacion de los desplazamientos de los grados de libertad del nodo al final del
elemento mientras que, la transformacion corrotacional, ademéas de actualizar los
desplazamientos, actualiza la orientacion del eje local del elemento, lo que da resultados mas
precisos. De acuerdo con Terzic (2013) modela los contravientos utilizando la transformacion
geométrica corrotacional, permitiéndole captar el momento preciso de la fractura del elemento
adicionalmente, recomienda subdividir al elemento entre 10 y 20 secciones.

Con el objetivo de evaluar la influencia de la subdivision de los elementos que conforman
el contraviento, se desarroll6 un estudio paramétrico variando el nimero de subelementos para el
modelado del contraviento en 2, 4, 8, 10, 20 y 50. En la figura 4.8 se nota que las subdivisiones
de 2 y 4 son muy cercanos entre ellos. Sin embargo, las subdivisiones mayores a 8 tienen una
mejor aproximacion y similitud entre ellas. Cabe mencionar que, el tiempo de computo requerido
para desarrollar los calculos en el programa es proporcional con el nimero de subdivisiones.
Izvernari (2007) hace notar resultados similares en su investigacion donde subdividio el niUmero
de elementos para el modelado del contraviento en 2,4,8, 16, 24 y 32 subdivisiones.

Los resultados de la figura 4.8 asi como de la tabla 4.2 corresponde a un perfil de seccion
transversal OR 254 X 12.7 (HSS 10 X %) con una longitud efectiva de l¢,,= 365.76 cm (144”) y
una relacion de esbeltez de 31.71. Asimismo, se utilizo el tipo de transformacion geométrica
Corotational Transformation y las relaciones de esfuerzo y deformacion son axiales.

199]



Modelado paramétrico con OpenSees

Curva Esfuerzo - deformacién
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Figura 4.8 — Influencia del nimero de subdivisiones en el contraviento

Tabla 4.2 - Esfuerzos y deformaciones unitarias para perfil OR (HSS) subdivido en elementos

% error
deformacion

Esfuerzo Deformaciéon % error

No. Subdivisiones axial unitaria esfuerzo

unitaria
2 319.88 MPa 0.00369 2.683 0.000
321.09 MPa 0.00369 2.317 0.000
8 328.70 MPa 0.00369 0.000 0.000
10 328.70 MPa 0.00369 0.000 0.000
20 328.70 MPa 0.00369 0.000 0.000
50 328.70 MPa 0.00369 0.000 0.000

En la tabla 4.2 se nota que considerar una subdivisién de hasta 8 elementos esta
relacionado con las magnitudes de esfuerzos idénticos. Por esto, considerar una subdivision de
10 elementos daréa resultados iguales a los que se obtienen de una subdivision de 50 elementos,
con respecto a los efectos de segundo orden.

4.4.3.3 Efecto de las imperfecciones iniciales

Los perfiles de acero estructural no llegan a tener una perfecta verticalidad como puede
llegar a ser considerada, esto es dado por diferentes factores como la fabricacion de los perfiles,
el montaje en obra e inclusive por el golpeteo durante el transporte. Es por ello que para estos
efectos como una configuracién deformada en forma parabdlica, se modelé la imperfeccion fuera
de su plano como la longitud efectiva del contraviento sobre 1,000 (lc./1,000). Asi, las
imperfecciones geométricas son conservadoramente supuestas iguales a las tolerancias maximas
del material, de su fabricacion y del montaje permitidas a miembros desplomados igual a L/1000,
donde L es la longitud axial entre los puntos que seran soportados lateralmente de los
contravientos. Esta deformacion esta incluida en las coordenadas de los nodos que conforman el
contraviento. En la figura 4.9 se muestran los resultados de un estudio paramétrico realizado por
Terzic (2013), donde analiza el comportamiento ante carga axial de elementos con
imperfecciones desde 1/2000 hasta 1/100.
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Figura 4.9 — Efecto de las imperfecciones en un contraviento de seccion tubular (adaptada de Terzic 2013)
4.4.3.4 Efecto de las imperfecciones de la estructura

Adicionalmente, los edificios considerados en esta investigacion se analizaran con un
desplome lateral igual a H/500, donde H es la altura del entrepiso, que es el limite de los
reglamentos especializados vigentes (AISC 360-10; IMCA, 2014).

Este desplome pretende simular las imperfecciones en las conexiones, elementos
estructurales, errores en la cimentacion, entre otros, con el proposito de obtener resultados
analiticos que tengan congruencia con los edificios reales.

4.4.3.5 Discretizacion de la seccion transversal

La importancia sobre la discretizacion de fibras de un elemento en OpenSees es un
aspecto que se ha hecho notar en investigaciones recientes como lIzvernari (2007), Rozon et al.
(2008), Chen y Tirca (2013). Por esta razon, en esta investigacion se desarrollé un estudio
paramétrico discretizando el numero de fibras de una seccion OR (HSS) para evaluar la
influencia en la respuesta inelastica de elementos en compresion. En la figura 4.10 se muestra la
discretizacion de las placas de 4, 9, 16, 48 y 360 fibras.

y i

7 H i ::_:

I L L 3 i 3 : : : : : i
4 fibras 9 fibras 16 fibras 48 fibras 360 fibras
Figura 4.10 — Discretizacion de las placas de un perfil OR (HSS)

En la figura 4.11 se muestran las curvas esfuerzo — deformacion de la calibracion de los
perfiles OR (HSS) bajo cargas monétonas crecientes con una subdivision de fibras mostradas en
la figura 4.10. Asi, se muestra que para el perfil subdivido en 4 fibras no se obtiene una
respuesta elastica muy satisfactoria, es decir, la transicion entre las respuesta elasticas y plasticas
no es tan suave como cuando se obtiene con mas de 9 fibras (Izvernari 2007). Los resultados con
16, 48 y 360 fibras practicamente son muy similares, pero el analisis con més de 16 fibras, se
requiere de un mayor tiempo de computo, que pudiera ser practicamente innecesario.

En la investigacion de Chen y Tirca (2013) hacen referencia a un trabajo sobre
simulacion numérica de contravientos donde se recomienda usar un minimo de 180 fibras en
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toda la seccion transversal (supera las 48 fibras por placa), sin embargo, Chen y Tirca (2013)
también hace notar en otra investigacion que, el refinado de la malla o la discretizacion de fibras
no es tan importante para la respuesta global del contraviento.

Los resultados de la figura 4.11 asi como de la tabla 4.3 corresponde a un perfil de seccion
transversal OR 254 X 12.7 (HSS 10 X %) con una longitud efectiva de l¢,,= 365.76 cm (144”) y
una relacion de esbeltez de 31.71. Asimismo, se utilizo el tipo de transformacion geométrica
Corotational Transformation y las relaciones de esfuerzo y deformacion son axiales.

Curva esfuerzo - deformacién
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Figura 4.11 — Influencia del nimero de fibras por placa en un perfil OR (HSS)

Ahora bien, en la tabla 4.3 se enuncian los esfuerzos y las deformaciones unitarias de la
comparacion de subdividir las placas de los perfiles OR (HSS) en fibras. Si bien, subdividir las
placas en 4 fibras da un porcentaje de error bajo (menos del 3%) comparado con una subdivision
de 360 fibras, por lo tanto, considerar una subdivision de 16 fibras, da resultados iguales que con
una subdivisién muy minuciosa.

Tabla 4.3 - Esfuerzos y deformaciones unitarias para perfil OR (HSS) subdivido en fibras
% error

Esfuerzo Deformacion % error

No. Fibras . L deformacion
axial unitaria esfuerzo oo
unitaria

4 320.69 MPa 0.00369 2.439 0.000

9 324.30 MPa 0.00369 1.341 0.000

16 328.70 MPa 0.00369 0.000 0.000

48 328.70 MPa 0.00369 0.000 0.000
360 328.70 MPa 0.00369 0.000 0.000

4.4.4 Discusion de modelado de la viga enlace o eslabén

Como se ha discutido en los capitulos anteriores, la viga enlace o eslabén es el punto
critico en el disefio y detallado de los marcos con contraventeo excéntrico; donde el resto de los
elementos estructurales y las conexiones se disefian para permanecer practicamente elasticos
(Garcia y Tapia, 2014). Por esa razon, considerando la importancia de la viga enlace, el criterio
que se tome para modelar la viga enlace debera estudiarse de la mejor manera posible, con el
objetivo de que el comportamiento del eslabon concuerde con investigaciones analiticas y
experimentales como Richards y Uang (2004), Rozon et al. (2008), Mansour (2010), entre otras.
Con base en lo anterior, diferentes investigaciones de modelos analiticos han estudiado la
respuesta inelastica de vigas enlace bajo cargas sismicas, en éstas se ha modelado la viga enlace
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como elementos viga-columnas elastico (elasticBeamColumn) con una serie de subdivisiones
con articulaciones o con la adicién de resortes rotacionales o traslacionales. En los siguientes
apartados se discuten algunas de estas investigaciones.

4.4.4.1 Richardsy Uang (2003)

En la Universidad de California en 2003, se desarroll6 un protocolo de ensaye para vigas
enlace cortas, es decir que la fluencia del eslabén fuera por cortante de marcos con contraventeo
excéntrico. En el trabajo desarrollado por Richards y Uang (2003) compararon los resultados
obtenidos de un modelo analitico y de los resultados de las pruebas desarrolladas en el 2002 en la
Universidad de Austin, Texas. En la figura 4.12 se muestra la comparacion de los resultados
obtenidos de un espécimen de viga enlace ensayado en la Universidad de Texas con el modelo
analitico propuesto por Richards y Uang (2003).

El modelo propuesto por Richards y Uang (2003) tiene como base un modelo propuesto
por otra investigacion el cual consiste en una viga elastica con resortes traslacionales y
rotacionales en sus extremos. Estos resortes son acoplados en los grados de libertad en cada
nodo interno y externo, conectados por medio de elementos de longitud cero. El angulo de
rotacion y, es calculado como la distancia vertical entre los nodos externos divididos entre la
longitud de la viga enlace e. En la figura 4.13 se muestra el modelo esquematico de la viga
enlace con los resortes rotacionales y traslacionales en los extremos, cabe hacer mencion que
este modelo tiene como base un modelo desarrollado en el trabajo de Ramadan y Ghobarah en
1995 (Universidad de McMaster, Hamilton, Canada), cuyo trabajo esta desarrollado por James
Ricles y Egor Popov en 1994

Figura 4.12 — Comparativa entre el &ngulo de rotacion plastico de un estudio experimental y un analitico
(adaptada de Richards y Uang, 2003)

Resortes Resortes
rotacionales rotacionales
elasticos Nodo Node  elasticos
interno . interno
Nodo Elemento viga Nodo
externo elastico externo
Resortes Resortes
traslacionales traslacionales
elasticos elasticos

Elemento de Longitud de la viga enlace Elemento de
longitud cero e longitud cero

Figura 4.13 — Modelo de Ramandan y Ghobarah (Richards y Uang, 2003)

| 103 |



Modelado paramétrico con OpenSees

4.4.4.2 Rozon et al. (2008)

Rozon et al. (2008) estudiaron la respuesta global de marcos de acero con contravientos
excéntricos bajo cargas sismicas, para lo cual modelaron la estructura en el programa OpenSees
y la viga enlace fue modelada con resortes con un comportamiento ineléstico en los extremos,
asimismo se usO el modelo histerético denominado Steel02 desarrollado con el modelo de
Giuffré-Menegotto-Pinto, que incluye endurecimiento isotropico por deformacion. Por otra parte,
se empled un elemento viga-columna eléstico (elasticBeamColumn) para las vigas enlace. En la
figura 4.14 se muestra el modelo empleado en la investigacion de Rozon et al. (2008), cabe
mencionar los extremos del modelo, se consider6 elementos de longitud cero (ZeroLength) y el
resto de los elementos como columnas, trabes y contravientos se utilizaron elementos no lineales
(nonLinearBeamColumn) y las zonas rigidas correspondientes a las cartelas de los contravientos
con elementos viga-columnas elasticos (elasticBeamColumn).

nonlinearBeamColumn

elasticBeamColumn element (at centre) element beamWithHinges
and zero length (at ends) element
- typ. for link ' - typ. for gravity column
A\ T I | P
zerolength element 2% ** e
(pinned connection) . . \ »
-typ. for beam w -
. .
elasticBeamColumn element ﬁf' s ‘_'t‘ .-'-a. 1 |
(rigid extensions) '|
nonlinearBeamColumn element |\ Fig %
- . - . e e
with residual constraints 4 -—t 8
- typ. for EBF column 2 *
zerolength element —y .
(connection rigidity) L+ .

- typ. for brace Corner Exterior Interior

column column column

Figura 4.14 — Modelo en OpenSees de un marco contraventeado excéntricamente
de tres niveles (adaptada de Rozon et al., 2008)

Por otra parte, para la calibracion de las vigas enlace se aplicaron los resultados de
investigaciones realizadas por Okazaki en la Universidad de Austin, Texas; donde se obtienen
para diferentes especimenes de vigas enlace los puntos de fluencia correspondientes para
representar las relaciones fuerza — deformacion para cada resorte del modelo en los extremos de
la viga enlace (figura 4.13)

4.4.43 Prinz (2010)

Prinz (2010) realizo una investigacion analitica sobre el comportamiento de marcos de
acero contraventeados excentricamente y de marcos de acero con contravientos restringidos al
pandeo excentricos. En el estudio de Prinz (2010) considero edificios de 3, 6 y 9 niveles
sometidos a cargas sismicas bajo analisis estaticos no lineales y analisis espectral modal, para lo
cual considero los registros de los sismos de Loma Prieta de 1989 y de Northrigde 1994. Los
modelos fueron desarrollados en el programa OpenSees.

Para los marcos con contraventeo excéntrico, las vigas enlace fueron modeladas bajo los
criterios del modelo de la investigacion de los doctores Ramadan y Ghobarah en 1995, con
algunas ligeras modificaciones hechas en una investigacion de Paul Richards en 2004. En la
figura 4.15 se hace notar el modelo de la viga enlace que consiste en una viga elastica con
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plasticidad y una serie de resortes traslacionales en los extremos de la viga enlace. Para
considerar este tipo de elemento, fue modelada la viga mediante el elemento viga con
articulacion (beamWithHinges) conectada mediante nodos interiores y exteriores por medio de
un elemento de longitud-cero (ZeroLength) con los resortes traslacionales.

Resortes
traslacionales
Articulaciones

A

| Beam WithHinges

Ee i t
Elemento de Elemento de
longitud cero longitud cero

Figura 4.15 — Modelo de viga enlace para un marco contraventeado excéntricamente (Prinz, 2010)

Para validar el modelo descrito anteriormente, Prinz (2010) realiz6 una recreacion de una
prueba experimental hecha por Okazaki et al. (2004), generando un modelo en OpenSees, donde
se considerd los criterios para la viga enlace que se mostraron. En la figura 4.16 se muestra el
modelo estudiado por Okazaki et al. (2004) y el modelo en OpenSees por Prinz (2010).
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& 1 T K /,,‘ ast
; E‘-. | :J afa ._l_\i_l.':?" L] \\ - P
= i Lo Cad ‘.1 g "_ o .-.:. i ! Feclior Supports fero-Lengih _\t
i MR e B | I Flement ;
= i
r&.h/ 1l . Applied displazment I
—d ‘.-’T' T i sinmlating kbailie rm
e AR b
a) Prueba experimental b) Simulacién experimental OpenSees

Figura 4.16 — Comparativa entre una prueba experimental y un modelo en
OpenSees (adaptada de Prinz, 2010)

En ambos modelos (figura 4.16) se considerd una carga ciclica reversible con control de
desplazamientos. Con los resultados obtenidos de las pruebas se comparan los resultados de los
diagramas de histéresis de la viga enlace por medio del angulo de rotacion plastica vy, versus la
fuerza cortante en la viga enlace Vjin. En la figura 4.17 se muestra la comparacion de los
resultados de la prueba experimental de una viga enlace desarrollada por Okazaki et al. (2004) y
el modelo desarrollado por Prinz (2010), ambos modelos presentaron un comportamiento
histérico similar. Con base en los resultados, el comportamiento entre los sistemas similares de la
viga enlace, ofrece una confianza razonable en el modelo propuesto en OpenSees (Prinz, 2010).

| 105 |



Modelado paramétrico con OpenSees

00 =1334 300 1334
7 2001Y% pLoas - w200 - 889 =
N 777 1.8 £
& 1007 -’f"; & ——T 444 ¥ g 100 1-- C4d 3
f f i = ] =
‘5 . fn . o ..: :
S S 5 —;’f- 1 - _,f = LS R i -
}LOINITINT |8 8
w -100 B 0 '_ 7 444 0 w100 g e . 1 -
TN e : i c
< 200 ——1 = gl = <200 I R
bTEE
300 "‘:.,W' H A -1334 =300 . - - -1334
e Ay a o L -0.0% -0.04 0 0.04 0.08
Link Rotation Angle {rad) Link Rotaton Angk (md)
a) Resultados de la prueba experimental b) Resultados de la prueba analitica en OpenSees
(Okazaki et al., 2004) (Prinz 2010)

Figura 4.17 — Comparacion de los diagramas histeréticos de investigaciones recientes
4.4.5 Modelo paramétrico de la viga enlace

Con base en las investigaciones mostradas y con los resultados de las mismas, se opta por
modelar la viga enlace mediante un elemento de viga con articulaciones (beamWithHinges) con
resortes traslacionales en los extremos conectados mediante elementos de longitud-cero
(ZeroLength). Las propiedades de los resortes traslacionales se modelan usando un modelo
elasto-plastico perfecto y luego se combinan mediante un modelo de un material paralelo
uniaxial, dicho modelo corresponde a un elemento con longitud-cero (Richards y Uang, 2003).
En la figura 4.18 se muestra el comportamiento constitutivo para el modelo de material paralelo
uniaxial desarrollado por Ramadan y Ghobarah en 1995 y modificado en 2004 por Paul
Richards.

— L n
—_———
T

e
}\’| , = ‘-(Ir-;v'ls.d?'
e
K,,=0.030K,,
K,,=0015K,,
K,,=0002K,,

)

sym

Figura 4.18 — Comportamiento fuerza-deformacién de los resortes traslacionales

En la figura 4.18, V, es la resistencia nominal a cortante plastico de la viga enlace (AISC
2012), G es el mddulo de cortante, Ashear €S €l area a cortante de la viga enlace y e es la longitud
de la viga enlace. Cabe mencionar que, si se tratara de una viga enlace donde dominara la
fluencia por flexion, en Richars y Uang (2003) se muestran las expresiones para determinar las
magnitudes para estudiar el comportamiento de los resortes rotacionales.

En la tabla 4.4 se enuncian las magnitudes y expresiones empleadas en otras
investigaciones para calibrar los elementos correspondientes a las vigas enlace.
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Tabla 4.4 — Magnitudes para el modelo fuerza-deformacién de resortes traslacionales

Estudio Vi (Vp) K1 V, (Vp) Ky2 V3 (Vp) kys Kva

Ramadan y Ghobarah (1995) 1.00 G Aspearl® 1.26 0.03Kky; 1.40 0.015k,;  0.002kq
Rozon et al. (2006) 1.00  2.GAgeale 120 003k, 135 0015k, 0.002ky
Este estudio (Prinz 2010) 1.10 2-G Agpearl® 1.30 0.03ky; 1.50 0.015k,;  0.002k,q

Asi, dado que V, y el Aswear €stan en funcion de la seccion del perfil y del grado de acero,
en caso de tener diferentes secciones de vigas enlace, deberan obtenerse las magnitudes de los
parametros de la tabla 4.4 para cada eslabon propuesto.

4.5 Estudio del modelo paramétrico

El modelo paramétrico estudiado corresponde a un marco con contraventeo excéntrico
(figura 4.2) ubicado en la ciudad de México ubicado en la zona del lago (Zona Illa de acuerdo
con las NTCS-04). EI modelado de los elementos estructurales del marco (columna, trabes,
contravientos y viga enlace) fueron realizados bajo los criterios mostrados en los parrafos
anteriores. Las secciones de los perfiles, tipos de acero, dimensiones, cargas gravitacionales, etc.,
corresponden al proyecto de disefio estructural de uno de los edificios construidos con marcos
contraventeados excéntricamente mostrados en el capitulo 3 de esta investigacion.

45.1 Analisis dindmico no lineal

Con el objetivo de estimar las demandas de deformacion del marco de estudio, se realizd
un analisis dindmico no lineal a fin de conocer el comportamiento lineal y no lineal de los
elementos estructurales del marco de acero. Asimismo, los resultados se compararon con las
limitaciones y/o restricciones que son establecidas en los reglamentos vigentes.

4.5.2 Acelerograma de estudio

El acelerograma para estudiar el comportamiento del marco corresponde al registrado en la
estacion SCT (SCT1850919BT), que se muestra en la figura 4.19, cuya duracion es de 180 s,
con una aceleracién maxima de 167.92 cm/seg?, la cual se registré a los 58.12 s.

200
150 + SCT-1985
100 +

50 +

0 4
50 +
-100 +
-150 +
-200

Aceleraciones
(cm/seg?)

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo (s)

Figura 4.19 — Acelerograma considerado en este estudio
4.5.3 Comportamiento de los elementos estructurales

A fin de conocer el comportamiento del modelo de estudio, se muestran los diagramas de
histéresis tanto del marco, asi como de cada uno de los elementos estructurales, dando una
especial atencion al comportamiento de la viga enlace. Cabe mencionar que, para que el sistema
estructural realmente presente un comportamiento inelastico, fue necesario amplificar el
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acelerograma en un 22.6 (figura 4.19) a modo de que la solicitacion sismica actuante induzca que
los elementos incursionen en su intervalo no lineal. El periodo fundamental de la estructura fue
igual aT,=0.18s.

4.5.3.1 Comportamiento del sistema

La figura 4.20 se muestra el comportamiento global del modelo, donde llegan a superarse
las distorsiones permisibles de entrepiso segun las NTCS-04, cuya magnitud para marcos de
acero con contravientos excéntricos es de 2.0% (0.02).

Respuesta global

200
150
100
50
0
-50
-100
-150
-200

+ + / + + +

Cortante basal (ton)

----- NTCS-04

25 20 -15 -1.0 -05 00 0.5 1.0 1.5 2.0 25
Distorsion, & (%)

Figura 4.20 — Diagrama de histéresis del modelo paramétrico de estudio

En la figura 4.21 se muestra en funcién del tiempo como el sistema estructural hasta los
57.70 s (0.42 s antes de la aceleracion maxima), el marco permanece en el intervalo elastico. Sin
embargo, posterior a los 58 s, los elementos estructurales comienzan a presentar comportamiento
no lineal, lo que conlleva a que en el sistema estructural se presente la primera fluencia. Posterior
a los 58.99 s, el marco contraventeado excéntricamente ha disipado la mayor cantidad de
energia, dado que ya ocurrio la aceleracion maxima absoluta del registro sismico. Despueés de los
60.40 s, el acelerograma continta demandando al sistema estructural y este continta disipando
energia hasta la terminacion del acelerograma.

Ahora bien, para evaluar y corroborar que en un sistema estructural con contravientos
excéntricos, la viga enlace o eslabon es el elemento que debe disipar energia por la fluencia
controlada por cortante o flexion, este “fusible estructural” debera tener un comportamiento no
lineal mientras que el resto del sistema estructural (columnas, trabes, contravientos, conexiones,
etc.) permaneceran en el intervalo elastico. Con base en lo anterior, los siguientes apartados se
estudian los comportamientos de estos elementos estructurales.

4.5.3.2 Comportamiento de la viga enlace

En funcion de la seccion IR (W), asi como de las resistencias plasticas M, y V,, se
determina si la fluencia de la viga enlace sera por cortante o por flexion. En la figura 4.22 se
muestra segun el AISC 341-10, el angulo de rotacion plastico admisible en funcién de la longitud
de la viga enlace. Asi, la viga enlace del modelo de estudio, tiene una longitud e menor a
1.6Mp/V,, por lo que se designara como viga enlace corta donde domina la demanda por cortante.
Ademas de que el angulo de rotacion plastico debera ser menor o igual a 0.08 rad.
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Figura 4.21 — Diagramas de histéresis paso a paso del sistema estructural
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Figura 4.22 — Clasificacion del tipo de viga enlace

En los sistemas estructurales con marcos con contraventeo excéntrico es comun que para
conocer el comportamiento de la viga enlace, se grafiqué el diagrama de histéresis en funcion del
angulo de rotacion plastico versus el cortante en la viga enlace. En la figura 4.23 se muestra el
diagrama de histéresis de la viga enlace del marco de estudio.
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laviga enlace,
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- e e \/n

= == yp (AISC 341-10)
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-0.02 0 0.02 0.04

Figura 4.23 — Curva de histéresis de la viga enlace del modelo de estudio

En la figura 4.23 se muestra que el angulo de rotacion plastico de la viga enlace se rebaso
por muy poco (y,= -0.0826 rad), asi que la resistencia nominal de la viga enlace V, se llevo a su
limite de resistencia, es decir Viin/V,= 1.02. Ahora bien, en la figura 4.24 se muestra el
comportamiento del angulo de rotacion plastico en funcion del tiempo. Asimismo, la magnitud
méxima del angulo de rotacion plastico que desarroll6 la viga enlace ocurrio cuando el marco fue
sometido a la mayor fuerza sismica, producto de haber transcurrido la aceleracion maxima en el
terreno. Una vez que se rebasa la aceleracion méaxima, la viga enlace no regresa a su estado
original, quedando un angulo de rotacion plastico permanente en el enlace.
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Figura 4.24 — Histograma del &ngulo de rotacion plastico de la viga de enlace del modelo paramétrico
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Figura 4.25 — Diagramas de histéresis paso a paso de la viga enlace
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Con base en lo anterior se ha mostrado que la viga enlace efectivamente desarrolla una
respuesta inelastica, sin embargo a modo de comparar si el comportamiento del sistema es
altamente dependiente de la respuesta ineléstica de la viga enlace, se muestra en la figura 4.25
los diagramas de histéresis respecto al tiempo retomando la secuencia de la figura 4.21.

Como era de esperarse, la viga enlace comienza a presentar un comportamiento inelastico
posterior a los 57.70 s, que coincide con el comportamiento del marco, es decir, a partir de los
57.70 s, ambos comienzan a incursionar en el intervalo ineléstico, también posterior a estos
segundos el sistema estructural deja de mostrar un comportamiento elastico para comenzar a
presentar deformaciones.

Con base en lo anterior, la respuesta del sistema estructural es altamente dependiente de
la respuesta inelastica de la viga enlace, por lo tanto, deberd prestarse especial atencion en los
parametros que definen su respuesta inelastica.

Por otra parte, investigaciones experimentales recientes de marcos con contravientos
excéntricos, posterior a someter el marco a un patrén de cargas controladas por desplazamientos,
la viga enlace posterior a la fluencia, desarrolla una rotacion “residual” en el sistema
considerado que la viga enlace sirve como elemento de proteccion al sistema por ende protege la
estabilidad del sistema ante incrementos de cargas. En la figura 4.26 se muestran los marcos
experimentales asi como la viga enlace de las investigaciones llevas a cabo por Mansour (2010)
y Stratan (2013). Asi, con base en las investigaciones experimentales y con los resultados del
marco analitico de estudio, se comprueba que posteriormente al someter al sistema a las fuerzas
laterales maximas, se desarrolla una deformacion permanente en el sistema, producto de las
deformaciones residuales en la viga enlace. En la figura 4.24 se muestra que posterior a los 80 s,
la viga enlace desarrollé una deformacién residual producto del comportamiento ineléstico a
través de la disipacion de energia.

—fhr——

a) Mansour (2010) b) Stratan (2013)
Figura 4.26 — Pruebas experimentales de marcos contraventeados excéntricamente

En la tabla 4.5 se muestra el desarrollo de algunos pasos de tiempo del analisis no lineal
modelado en el programa OpenSees del marco de estudio. En esta figura se hace notar que
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posterior a los 80 segundos el sistema continua resistiendo cargas laterales pero sin embargo, ya
desarrolla una plastificacion en la viga enlace, pues el angulo de rotacién plastico queda
permanente. Adicionalmente, se indica el angulo de rotacion y la fuerza cortante desarrollada en
la viga enlace.

Tabla 4.5 — Secuencia y resultados del modelo en OpenSees

/,
t=20s t=40s t=58.19s t=100s

%= 0.00047 rad 3= 0.00082 rad 3= -0.082 rad 3= -0.0192 rad

Viin= 1.428 ton Viine= 2.441 ton Viin= -98.907 ton Viink= -2.656 ton

4.5.3.3 Comportamiento del resto de los elementos estructurales

Para permanecer elasticos los elementos tipo columnas, trabes, contravientos y
conexiones, sera necesario conocer su comportamiento para estimar si el disefio propuesto de un
marco con contraviento excéntrico es adecuado. Con base en lo anterior, se estudian los
comportamientos del resto de los elementos estructurales con el fin de establecer si el modelo
paramétrico del estudio cumple con estos requisitos de disefio.

En la figura 4.27 se muestra el comportamiento histérico de los contravientos del modelo
en estudio. Ambos contravientos con seccion OR (HSS) cuadrado y de acero ASTM A500 Grado
B (NMX B-199 Grado B) cuyo esfuerzo de fluencia es de 3,234 kg/cm?, mostraron un
comportamiento eléstico, ya que no alcanzaron su esfuerzo de fluencia.

En el caso de las trabes o elementos estructurales fuera de la viga enlace, la seccién es la
misma que se usé para la viga enlace, es decir un perfiles IR (W) que conforme al Manual IMCA
(2014) es acero ASTM 572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50) con un esfuerzo de fluencia de
3,515 kg/cm2. En la figura 4.28 se muestra el comportamiento que desarrollaron las trabes. Asi,
las trabes no muestran un comportamiento inelastico, pues no logran desarrollar un esfuerzo tal
que superé al esfuerzo de fluencia.

Finalmente, las columnas mostraron un comportamiento inelastico. En el analisis de un
edificio en la préctica, la premisa de disefio es que estos elementos presenten poco o nulo dafio.
Sin embargo, en estos analisis (figura 4.2) no se pretende verificar los mecanismos de colapso,
sino calibrar el modelo y asegurarse que la respuesta inelastica de los elementos que conforman
el modelo corresponda con la respuesta de una estructura real. Para ello, se pretende que la
distorsion ultima & (figura 4.20) y del angulo de rotacion plastico de la viga enlace vy, (figura
4.22) superen los limites establecidos por los reglamentos vigentes (NTCS-04 y AISC 341-10,
respectivamente). Por esto, las aceleraciones fueron amplificadas con el propésito de que la viga
enlace desarrolle dafio por medio de la disipacion de energia y redistribuya la demanda al resto
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de los elementos estructurales. En la figura 4.29 se hace notar el comportamiento de las
columnas de seccion IR (W) con las misma propiedades del acero de las vigas.

Esfuerzo (kg/cm?)

Momento (ton*m)

Esfuerzo (kg/cm?)

Contraviento izquierdo
3,000

2,000

1,000

Deformacién unitaria

Esfuerzo (kg/cm?)

Contraviento derecho

3,000
2,000

1,000

Deformacién unitaria

Figura 4.27 — Curvas de histéresis de los contravientos

Viga fuera del enlace - izquierda

-60
-0.004

-0.002 0 0.002 0.004
Deformacion unitaria (%)

Esfuerzo (kg/cm?2)

Viga fuera del enlace - derecha
60

40

-60
-0.004

-0.002 0 0.002 0.004
Deformacion unitaria (%)

Figura 4.28 — Curvas de histéresis en las vigas fuera del enlace
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Figura 4.29 — Curvas de histéresis de las columnas
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4.6 Comentarios finales

Con el programa OpenSees se realizd un andlisis dindmico no lineal de un marco con
contraviento excéntrico, considerando los diferentes conceptos de modelado en los elementos
estructurales (columnas, trabes y contravientos) adicionalmente las zonas rigidas del marco y el
elemento estructural critico, la viga enlace o eslabon.

Cada uno de los elementos estructurales se discretizaron y subdividieron en funcion de los
estudios parametricos llevado a cabo en esta investigacion para estudiar el tiempo de computo.
Esto es necesario porque hasta ahora solo se estudié un modelo sencillo (figura 4.2) y los
modelos a estudiar seran modelos de edificios completos.

En los contravientos, es importante considerar el efecto de las imperfecciones ya que, si
este elemento llega a presentar un pandeo fuera de su plano, podra generar que en la placa de
conexion se generé una articulacion plastica y el contraviento tenga un comportamiento
inelastico. Asimismo, en la eleccion del nimero de subdivisiones y discretizacion en fibras se
considero el modelo que requirié el menor tiempo de computo y un porcentaje de error minimo
comparado con modelo con un nimero bastante grande de ambos; es decir, una subdivisién de 9
fibras por placa (figura 4.10).

Por otra parte, el modelado de la viga enlace o eslabon, se considerd el desarrollado por
Richards y Uang (2003) y retomado por Prinz (2010) ya que los resultados de ambas
investigaciones muestran similitudes con pruebas experimentales. Con base en ello, se opto por
modelar la viga enlace con un elemento de viga con articulaciones con resortes traslacionales en
los extremos, ya que la viga enlace debera mostrar una fluencia por cortante.

Las propiedades de los resortes traslacionales se modelan usando un modelo elasto-plastico
perfecto y luego se combina mediante un modelo de un material paralelo uniaxial, dicho modelo
corresponde a un elemento con longitud-cero (Richards y Uang, 2003).

En las figuras 4.20 y 4.23 se muestra el comportamiento del marco con contraviento
excéntrico en estudio, asi como el comportamiento de la viga enlace que se puede obtener
mediante el modelado propuesto. Se hace notar el limite permitido de distorsiébn maxima como
se establece en las NTCS-04, donde la tolerancia es el 2% de distorsiones por entrepiso.

La respuesta de la viga enlace dejo en evidencia que una vez que fluye el eslabén, el
sistema en general comenz6 a mostrar un comportamiento inelastico con ciclos estables.
Ademas, el angulo de rotacion plastico de la viga supera el limite establecido por el AISC 341-
10 para una viga enlace cuya fluencia es controlada por cortante.

Asi, los resultados del modelo dejan en evidencia que el marco mostr6 una respuesta dactil
y estable a través de la fluencia de la viga enlace, y que concuerda con investigaciones recientes,
por lo que serd de suma importancia determinar adecuadamente la capacidad de la viga, es decir,
que el disefio estructural de este tipo de marcos cumpla con la premisa de disefio por capacidad,
donde la viga enlace sea el elementos estructural que tenga un comportamiento inelastico.

Ahora bien, los resultados de las pruebas experimentales de Mansour (2010) y Stratan
(2013) mostraron que los marcos posteriormente al ciclo de cargas toman una configuracion
deformada por la fluencia del eslabon. Esto se observo en el modelo de estudio de esta
investigacion, ya que las deformaciones residuales que se producen en la viga enlace, el marco
no regresa a su configuracion inicial mostrando una ligera rotacion al final del ciclo de cargas
(tabla 4.5).
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5 Procedimiento de disefio por capacidad conforme a la reglamentacion vigente
5.1 Consideraciones previas

El objetivo de este capitulo es desarrollar una metodologia de disefio por capacidad donde
se establezcan los requisitos minimos que deben ser considerados en el disefio estructural de
sistemas con contravientos excéntricos, para que la viga enlace o eslabon de cortante concuerde
con la premisa inicial de disefio de fluencia plastica mientras que, el resto de los elementos
estructurales sean capaces de resistir en forma eléstica las demandas sismicas impuestas. En otras
palabras, que ante solicitaciones sismicas extraordinarias se muestren deformaciones
permanentes o cierto grado de dafio estructural en el eslabon de cortante y sus alrededores
(CSSC, 2011).

Dado que, en este capitulo se busca conocer el comportamiento de un marco de acero con
contravientos excéntricos de acuerdo con la reglamentacion vigente, se disefid un marco de
cuatro niveles conforme a los requisitos de analisis y disefio acorde con las NTCS-04 y con las
NTCEM-04; sin embargo en las NTCEM-04 no se especifica una guia de disefio para este tipo de
sistemas estructurales, dejando la opcidn de consultar literatura especializada siempre y cuando
el sistema estructural tenga un comportamiento adecuado baja demandas sismicas importantes
(NTCEM-04, seccién 6.2.5).

En México, es comun que las estructuras de acero sean disefiadas bajo los criterios de
disefio por cddigos nacionales (NTCEM-04; IMCA, 2014) e internacionales (CNBC-05, AISC
360-10, ECO-08). Sin embargo, cualquier edificio que se pretenda disefiar y construir en la
ciudad de Meéxico, debera ser disefiado conforme a la reglamentacion vigente que se estable en
el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal. Asi, la normativa vigente (nacional e
internacional) hacen referencia a la resistencia requerida o de disefio R, y a la resistencia de
disefio factorizada ¢R,, bajo el criterio de demanda y resistencia de cada elemento estructural. En
Tapia y Tena (2010) muestran una comparativa sobre el disefio de elementos a compresién
mediante el esfuerzo resistente normalizado con el esfuerzo de fluencia f/fy en funcion de la
relacion de esbeltez kL/r, en la figura 5.1 se hace notar que entre los reglamentos comparados,
realmente no existe una gran diferencia entre utilizar el AISC 360-10 o las NTCEM-04, dado que
las curvas tienen una misma tendencia.
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Figura 5.1 — Comparativa para el criterio de disefio de elementos a compresion
(adaptada de Tapia y Tena, 2010)

Actualmente en las NTCEM-04 no existen requisitos especificos para el disefio de marcos
con contravientos excéntricos, por lo que una solucion alternativa son las previsiones sismicas
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AISC 341-10, en donde, se describen las reglas para el disefio de este tipo de sistemas
estructurales requiriendo que las fuerzas de los elementos estructural sean calculadas con base en
las fuerzas resultantes de las vigas enlace o eslabones de cortante.

5.2 Metodologia de disefio

En la figura 5.2 se muestra esquematicamente la metodologia propuesta para el disefio de
marcos con contravientos excéntricos. Se muestra en la figura 5.2 que la viga enlace o eslabon de
cortante es el elemento “critico” de disefio y que de su resistencia dependera el disefio del resto
de los elementos estructurales.

Sobre esa base, deberd prestarse especial atencion al disefiar la viga enlace para que el
mecanismo de colapso concuerde con la filosofia de disefio que establece una configuracion
estructural que permanezca basicamente elastica, mientras que, la viga enlace o eslabén de
cortante fluird plasticamente mostrando deformaciones inelasticas con gran ductilidad y
disipacion de energia. No obstante, la configuracion estructural no solo dependera de una estatica
inmediata, sino de la deformacion del sistema estructural.

5.3 Descripcion del modelo

Se propone un marco de acero con contravientos excéntricos de 4 niveles cuyo uso es para
oficinas y estara ubicado en la zona del lago de la ciudad de México, con un factor de
comportamiento sismico Q= 4 (méaximo permitido para este tipo de sistema estructural). La
altura de los entrepiso corresponde a 4.25 m para el primer nivel y 3.50 m para los niveles
restantes. La longitud de la crujia, es decir la distancia entre los ejes de las columnas es de
Lerjia= 9.00 m y la longitud de la viga enlace es de e= 1.25 m.

La configuracion del marco en este estudio, se realizo con base en el muestreo estadistico
de la tendencia constructiva y de estudios analiticos de edificios contraventeados
excéntricamente mostrados en el capitulo 3. La configuracion corresponde a dos diagonales en V
invertida unidas a la parte central de la viga, separadas a una distancia igual a la longitud de la
viga enlace.

Respecto a la longitud de la viga enlace e, el AISC 341-10 recomienda comenzar los
disefios con una longitud de e= 1.3 M,/V,, dado que se garantiza un comportamiento por cortante,
asimismo de investigaciones analiticas recientes (tabla 3-2) se emplearon longitudes cuya
relacion es igual a e/L= 0.07 hasta e/L= 0.23, por lo que de manera conservadora se propone el
uso de e/L<0.20, para que el disefio sea controlado por fluencia por cortante.

Asi, la longitud de la viga enlace e definird el comportamiento ineléstico del eslabon, con
una menor longitud de e corresponde a una mayor influencia de las fuerzas cortantes que seran
distribuidas de manera uniforme a largo de e. Adicionalmente, cuando el alma tenga el suficiente
arriostramiento contra el pandeo por medio de atiesadores, la fluencia por cortante sera altamente
dactil (CSSC, 2011).

Por otra parte, las secciones propuestas (tipo de perfil) corresponden a la preferencia en uso
tanto de la tendencia constructiva como de estudios analiticos (capitulo 2). Para vigas enlace,
vigas fuera del enlace y columnas seran de seccion IR (W) mientras que los contravientos son
tipo cajon HSS (OR), ambos de secciones comerciales laminados en frio (IMCA, 2014).

Adicionalmente, en CSSC (2011) recomienda que la inclinacion de las diagonales tenga un
angulo entre los 35° y 60° con el propoésito de hacer més efectivo el trabajo de los contravientos
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y evitar complicaciones en las conexiones. En dado caso de no seguir esta recomendacion, para
inclinaciones menores de 35° puede que se requieran grandes placas de conexion, mientras que
para inclinaciones mayores de 60°, los contravientos tendran que soportar grandes cargas axiales
(compresion y tension) por lo que a la postre requieran una gran cantidad de tornillos o soldadura
en su conexion.

( a. Configuracidén geoméirica del ) Frll, Diseiio de la viga laera del eslahénﬁ'
contravienio - Limitacion de ancho-espesor
- Resistencia requerida
Jv ¥i=0.8802:0R, Vx
b. Longitud de la viga enlace =g i Fuelea sisqu’ca} i detgido 4
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> LEam ¥ MEaw
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estructura T, ¢SJ'
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Figura 5.2 — Diagrama propuesto de analisis y disefio por capacidad de marcos de acero ductiles con
contravientos excéntricos
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En la figura 5.3 se muestra la configuracién del marco en estudio, asimismo se muestran
las alturas de entrepiso, las longitudes de la crujia, viga enlace asi como la longitud fuera de la
viga enlace. En la tabla 5.1 se muestran las secciones de los perfiles comerciales propuestos para
analisis y disefio por capacidad propuesto.
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Figura 5.3 — Elevacion del marco de acero contraventeado excéntricamente

Una forma practica de pre-dimensionar el peralte de las vigas es mediante la relacion
Lcrijia/25, de tal manera que la relacion del marco de la figura 5.3 pre-dimensionaria un peralte de
900/25= 36 cm. Con base en lo anterior, se proponen vigas con peralte superior a 36 cm.

Tabla 5.1 - Perfiles propuestos para el marco de estudio (IMCA, 2014)

Tipo de perfil
Columnas Viga fuera del enlace Contravientos Viga enlace
IR 356 X 196.5 IR 406 X 132.7 OR 254 X 254 X 16 IR 406 X 99.8
(W14 X 132) (W 16 X 89) (HSS 10 X 10 X 5/8) (W 16 X 67)

5.3.1 Determinacion de la carga muerta y carga viva

Se considera que el sistema de piso que se utilizara es mediante el sistema constructivo de
losacero. Adicionalmente se consideran las cargas adicionales que actan sobre la losa como son
los rellenos, impermeabilizaciones, instalaciones, acabados y la carga adicional estipulada por
reglamento (NTCA-04). En la tabla 5.2 se muestran las cargas muertas por entrepiso y en la tabla
5.3 se muestra las cargas muertas en la azotea.

Tabla 5.2 — Cargas muertas de entrepiso

Concepto Peso (kg/m?)
Losacero 205
Vitropiso 25
Mamparas de vidrio interiores 45
Mortero para nivelacién 25
Instalacién y plafones 40
Carga adicional por reglamento (NTCA-04) 40
Total carga muerta 380
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Tabla 5.3 — Cargas muertas en azotea

Concepto Peso (kg/m?)
Losacero 205
Entortado e impermeabilizacion 55
Instalacién y plafones 40
Carga adicional por reglamento (NTCA-04) 20
Total carga muerta 320

En relacion a las cargas vivas, se consideraron dos tipos de cargas, la carga viva maxima
W, la cual serd empleada para el disefio estructural por fuerzas gravitacionales y las cargas vivas
instantaneas W, las cuales se usaran para el disefio por fuerzas laterales, es decir, para fuerzas
sismicas. En la tabla 5.4 se muestran las magnitudes consideradas para este tipo de cargas,
considerando que la magnitud est& en funcion del destino del piso o cubierta (NTCA-04).

Tabla 5.4 — Cargas vivas unitarias segun las NTCA-04

Destino de piso o cubierta Wi, (kg/m?) W, (kg/m?)
Oficinas, despachos y laboratorios 250 180
Azoteas con pendiente menor del 5% 100 70

5.3.2 Combinaciones de disefio

Como se estipula en la seccion 3.3 de las NTCA-04, deberan considerarse distintas
combinaciones de acciones, asi como para cualquier estado limite de falla posible. Cada
combinacion en estudio sera multiplicada por los factores de carga correspondiente, tal que para
combinaciones que solo impliquen cargas permanentes y acciones variables, el factor sera de
1.4, mientras que para acciones permanentes, variables y accidentales (sismo), el factor sera de
1.1.

Para el caso de estructuras de acero, de acuerdo con las NTCEM-04 deberan de
considerarse fuerzas ficticias horizontales para tomar en cuenta las imperfecciones iniciales
sobre la estabilidad de la estructura. Estas fuerzas ficticias deberan considerarse en todas las
combinaciones de carga y seran tomadas iguales a 0.005 veces la carga vertical de disefio que
actue en el nivel. EI AISC 360-10, asi como el IMCA (2014) consideran perfecciones iniciales
por desplome de entrepiso de 1/500 (0.002) a diferencia de las NTCEM-04 que consideran un
desplome de 1/200, es decir 0.005.

En la tabla 5.5 se enuncian las combinaciones de cargas estaticas y en la tabla 5.6 se
muestran las combinaciones consideradas para el disefio de los elementos estructurales con su
factor de carga correspondiente.

Tabla 5.5 - Combinaciones de cargas estaticas

Carga (i/ai\\r/%a Carga viva Cargas Egﬁrczlgz :ggggﬁ Fuerzas ficticias
Comb. Muerta maxima instantanea  accidentales debido a Cy, debido a W,, debido a W,
(Cw) W) (Wa) (Sx) (FFHa) (FFHwn) (FFHyws,)
Comb1 1 0 0 0 1 0
Comb2 0 1 0 0 0 1 0
Comb3 0 0 1 0 0 0 1
Comb4 0 0 0 1 0 0 0
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Tabla 5.6 — Combinaciones de cargas de disefio

Cargas estaticas

Comb.

Combl Comb2 Comb3 Comb4
Comb101 14 14 - -
Comb102 11 - 11 1.1
Comb103 1.0 1.0 - -
Comb104 1.0 - 1.0 -

5.3.3 Espectro de disefio sismico

Con base en los criterios del Apéndice A de las NTCS-04, en la figura 5.4 se ilustra el
espectro de disefio elastico asi como el espectro de disefio inelastico reducido por los factores de
reduccién por comportamiento no lineal y por sobrerresistencia. Se consideré que el marco
estaria situado en la zona del lago, es decir zona Il cuyo periodo del suelo corresponde a una
magnitud de Ts= 2.00 s, los periodos caracteristicos T, y Tp fueron iguales a 1.175 y 2.40 s
respectivamente, factor de comportamiento sismico igual a Q= 4, factor de irregularidad igual a
FI= 1 (estructura regular), ademéas considera que pertenece al grupo B1, por lo que no serd
necesario incrementar las ordenadas espectrales. En la figura 5.4 adicionalmente, se ilustran los
periodos del suelo T¢=2.00 s asi como el periodo del marco contraventeado excéntricamente Te=
0.418 s.
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Figura 5.4 — Espectros de disefio para T,= 2.0 sy Q"= 2.804 de acuerdo con el Apéndice A
5.3.4 Fuerzas sismicas laterales

Las fuerzas sismicas de disefio se obtienen aplicando los criterios del Apéndice A de las
NTCS-04, cuyo analisis corresponde al método estatico; para lo cual serd necesario conocer la
magnitud del periodo fundamental de la estructura, es decir Te= 0.418 s. Con dicho periodo, se
obtiene la magnitud de la aceleracion espectral reducida a’ (espectro ineléstico). En la tabla 5.7
se muestran las fuerzas sismicas obtenidas aplicando la metodologia del Apéndice A de las
NTCS-04 para T,= 0.418 y Tp= 2.40 s.

Tabla 5.7 — Fuerzas sismicas laterales segun el Apéndice A (NTCS-04)
hn hi W, Wihi o Wih? R Vi
(m) (m) (ton) (ton-m) (ton-m? (ton) (ton)
Azotea ~ 3.75 1550 63.00 977 15136 20.610 20.610 0.2927

Entrepiso FilVi

3 3.75 11.75 98.31 1,155 13,573 24.381 44.991 0.3463

2 3.75 8.00 9831 786 6,292 16.600 61.591 0.2358

1 425 425 9831 418 1,776  8.819 70.409 0.1252
= 15.50 - 358 3,336 36,776 70.409 197.60 1.00
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Las fuerzas sismicas F; de la tabla 5.7 se obtuvieron mediante la ecuacion 5.1.

W, W,
LWi oy 2Wi 8
X Wih; X Wih; Q'R

5.3.5 Periodo fundamental analitico T,

Ecuacién 5.1

Fy =Wk

Con los perfiles propuestos en la tabla 5.1, se modelo el marco en un programa de disefio
comercial y se obtuvo su periodo fundamental analitico que se usara para estimar el modo
fundamental de vibracién de la estructura. Asi, comparando el periodo fundamental analitico T,
obtenido del programa con las ecuaciones establecidas por los cddigos de disefio sismico del
capitulo 2 (tabla 2.3) y haciendo una relacion para conocer el porcentaje de error de uno con
otro, se hace notar en la tabla 5.8 que, el periodo analitico que mas se aproxima son los
reglamentos mexicanos y de Nueva Zelanda.

Tabla 5.8 — Comparacion del periodo fundamental (T,) para marcos con contravientos excéntricos

Teanalitico Porcentaje de error

Reglamento Pais s) %)
Calculado con un programa de disefio estructural 0.418 0.00
NTCS-04, MOC-08, NZS-04 México y Nueva Zelanda 0.428 241

ASCE 7-10 Estados Unidos 0.571 36.61

CNBC-05 Canada 0.388 7.30
ECO08-05 Europa 0.586 40.16
Ecuacion empirica (Numero de niveles/10) 0.400 4.31

5.3.6 Revision preliminar de la viga enlace

Una forma rapida de hacer una revision preliminar de las vigas enlaces es mediante una
relacion entre el cortante sismico por entrepiso. Con la ecuacion 5.2 se obtiene un cortante
preliminar que debera resistir la viga enlace, donde V; es el cortante sismico por entrepiso, Leryjia
es la longitud de la crujia y h; es la altura correspondiente del entrepiso.

Vih; .
V= Ecuacion 5.2
Lcrujl’a

En la figura 5.5 se muestra el diagrama de cuerpo libre de un marco contraventeado

excéntricamente donde se muestra por equilibrio como actua el cortante V, en la viga enlace.

Asi, en la revision preliminar por cortante se debe cumplir la condicion de
¢(0.64;,,fy) =V, donde ¢ es igual a 0.90 y Ay es el &rea del alma sin considerar los patines.
En la tabla 5.9 se muestra la revision de cada viga enlace propuesto para el marco de estudio

(figura 5.3).
I"n'@ | r_—___{>_ —

| ' 1273
. \ hi

: 1/2Vi

é ‘ﬁl gl

12 Leruita :

Figura 5.5 — Diagrama de cuerpo libre del cortante sismico y del cortante en la viga enlace
(adaptada de Bruneau et al., 2011)
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Tabla 5.9 — Revision preliminar la las vigas enlace
Entrepiso  hj (M) Lerjia (M) Vi (k)  Vy (kg) Perfil IR $-0.6-Ap fy (k) ¢-0.6-Ay,f, >V,

Azotea  3.75 20,610 8,588 IR 406 X99.8 72,411 OK
3 3.75 44,991 18,746 IR 406 X 99.8 72,411 OK
2 3.75 9.00 61,591 25,663 IR 406 X 99.8 72,411 OK
1 4.25 70,409 33,249 IR 406 X 99.8 72,411 OK

Por lo tanto, las vigas enlace o eslabones por cortante se aceptan en la revision
preliminar.

5.3.7 Distorsiones maximas de entrepiso

Conforme al Apéndice A (NTCS-04) las distorsiones permisibles de entrepiso para
seguridad contra colapso para marcos de acero con contravientos excéntricos no sera mayor del
2.0%. Las distorsiones inelasticas seran multiplicas por el factor QR= 8.7023, y dichas
distorsiones elasticas no deberan de exceder la distorsion permisible. Ahora, para la limitacion
de dafios a elementos no estructurales, las distorsiones inelasticas multiplicadas por el factor
Q’R/7=10.8715, no excederan de 0.4%.

En la figura 5.6 se muestran tanto las distorsiones para la limitacion de dafios asi como
las distorsiones para seguridad contra colapso.

5.4 Disefio por capacidad del marco con contravientos excéntricos

Conforme a la seccion 1.5.1 de las NTCEM-04, en el disefio de estructuras que sean
clasificadas como tipo 1, deberan tomarse en cuenta los efectos geométricos de segundos orden
(efectos P-A). Sobre esa base, una manera aproximada para calcular los momentos de segundo
orden, es evaluar por separado los momentos producidos por la combinacion de cargas verticales
y horizontales por medio de un andlisis de primer orden.

Asi, deberan obtenerse los momentos finales amplificados por los factores de
amplificacién de los momentos B; (P-8) y B, (P-A), dichos momentos finales My Yy M yo
corresponden respectivamente, a los momentos de disefio en los extremos y los momentos de
disefio en la zona central de la columna. Pueden considerarse que los momentos My,
corresponden a los momentos maximos, aunque no se presenten en el mismo extremo de la
columna.

— 4 T 4
) [} LJ
E i 2 H
z 0 z 0
34 1 3 ]
= = = Distorsion |
permisible NTCS-04 '
2 1 | 2 !
| |
| |
1 | 1 |
| |
| |
0 ; : 0 + :
0.0 1.0 2.0 3.0 0.0 0.2 0.4 0.6
Distorsion, & (%) Distorsion, & (%)
a) Distorsiones elasticas para seguridad contra b) Distorsiones elasticas para limitacion de dafios a
colapso elementos no estructurales

Figura 5.6 — Revision de distorsiones segun el Apéndice A (NTCS-04)
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Los momentos que seran amplificados corresponden a los momentos My y My,. En
general los momentos My son producidos por las cargas que no ocasionan desplazamientos
laterales apreciables en los extremos, es decir son producidos por cargas verticales. Por otra
parte, los momentos My, son producidos por las cargas que ocasionan desplazamientos laterales
apreciables, en otras palabras por las fuerzas horizontales (sismo o viento). En estos momentos
deberdn incluirse los efectos de las fuerzas ficticias horizontales que consideran las
imperfecciones iniciales (NTCEM-04).

Respecto a los factores de amplificacion B; y B, se calculan como se estipula en la
seccion 1.5.1.1 de las NTCEM-04 con las siguientes ecuaciones:

C
By = 1-h Ecuacion 5.3
FRPEl
1 .
B, = —— Ecuacion 5.4
211
B — 1
2 1_ 2P Ecuacion 5.5
X Pp2/Q

En las ecuaciones 5.3, 5.4 y 5.5, C es el coeficiente que depende de la ley de variacion de
momento, P, es la fuerza axial de disefio de la columna en estudio, Fg es un factor de resistencia
que se toma igual a 0.9, Pg; es la carga critica de pandeo elastico de la columna que se esta
disefiando, | es un indice de estabilidad del entrepiso, P, y X£Pg; son las sumas de fuerzas
axiales de disefio y de las cargas criticas de pandeo en todas las columnas del entrepiso en
consideracion respectivamente y finalmente Q es el factor de comportamiento sismico. Las
NTCEM-04 recomiendan que siempre que sea posible, el factor de amplificacion B, se obtenga
con la ecuacién 5.4.

El indice de estabilidad de entrepiso se obtiene mediante la ecuacion 5.6, donde ZP, es la
suma de las fuerzas verticales de disefio del entrepiso en consideracion, Aoy €s el desplazamiento
horizontal relativo de primer orden de los niveles que limitan el entrepiso en consideracion, XH
es la suma de todas las fuerzas horizontales de disefio que obran encima del entrepiso en
consideracion (fuerza cortante del entrepiso V;) y L es la altura del entrepiso.

| = Z PuQAOH
QH)L
Si el indice de estabilidad | no excede de 0.08 podran despreciarse los efectos de esbeltez
debidos a los desplazamientos lineales en los extremos de la columna. Cuando el indice I es
mayor de 0.30 en algunos de los entrepisos deberd aumentarse la rigidez de la estructura
completa para reducir los desplazamientos y por ende reducir el indice de estabilidad I (NTCEM-
04).

5.4.1 Disefio de la viga enlace o eslabdn

Ecuacién 5.6

Para ejemplificar el disefio por capacidad de la viga enlace, se analizara el elemento
denominado VE-1 de la figura 5.3 que corresponde a un perfil IR 406 x 99.8 (W 16 X 67) de tipo
de acero ASTM A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50). Los atiesadores seran de acero ASTM
A36 (NMX B-254). Los elementos mecanicos se muestran en la tabla 5.10. Dado que la
combinacion que rige el disefio es la de cargas verticales mas cargas accidentales, el factor de
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carga correspondientes es F.C.=1.1. Con esta combinacion de cargas, el nodo j es el més critico
porgue los momentos son mayores que en el nodo i.

Tabla 5.10 — Acciones nominales en la viga enlace VE-1

Accién FC. Comb1 Comb3 Comb4
(CM+FFHCM) (Wm+FFHWm) (Sx)

P (kg) 11 0 0 0

V (kg) 11 4,901.43 2,086.690 32,846.90

M; (kg-m) 11 -667,600.097 -268,084.552 2,052,898.403

Mj (kg-m) 11 -734,574.504 -294,678.645 -2,052,898.403

Mpax (kg-m) 1.1 -734,574.504 -294,678.645 -2,052,898.403

Los esfuerzos de fluencia fy y el esfuerzo dltimo f, se muestran en la tabla 5.11 para
ambos tipos de acero. Asimismo, las magnitudes de los factores de sobrerresistencia del material
Ry ¥ R: corresponden al estudio estadistico realizado en el capitulo 2 (tabla 2.20).

Del Manual IMCA (2014), se obtienen las propiedades geométricas del perfil IR 406 X
99.8 (W 16 X 67), que se enuncian en la tabla 5.12.

Tabla 5.11 — Propiedades mecanicas de los aceros empleados para la viga enlace

- ) f, f E
Seccion Tipo de acero y u

! 'P kglem?) (kgiemd) N RO ggem?)
IR 406 X 99.8 (W 16 X 67) ASTM A572 Grado 50 3,515 4570 112 112 5 038.901
Atiesadores ASTM A36 2,530 4,078 111 114 7

Tabla 5.12 — Propiedades geométricas del perfil IR 406 X 99.6 (W 16 X 67)
A (cm?) = 127.097 d(cm)= 41.402 t, (cm)= 1.003 b (cm) = 25.908
tr(cm)= 1.689 kg (cm)= 2.718 ky (cm) = 2.540 bi/2-t;= 7.700

hit,= 35900 Iy (cm®) = 39,708.478 Zy (cm® = 2,130.318 hy(cm)= 39.878

5.4.1.1 Anadlisis elastico de segundo orden

Los efectos de segundo orden se obtienen aplicando los criterios de la seccion 1.5.1.1 de
las NTCEM-04, por lo tanto se deberan obtener los factores de amplificacion B; y B, asi como
las variables correspondientes.

2P, = 354,123 kg 1.1-(Cu+W,)
Q=40 Factor de comportamiento sismico
Aon = 0.477 cm Desplazamiento correspondiente al primer nivel
hin=L = 425 cm Altura del primer nivel

>*H = 1.6600E+04 kg Cortante sismico correspondiente al segundo nivel, es decir V,
Aplicando la ecuacién 5.6, se obtiene el indice de estabilidad.
I = 0.10 <0.30 v Por lo que no se requiere aumentar la rigidez
Como el indice de estabilidad excede la magnitud de 0.08, no pueden despreciarse los
efectos de esbeltez debido a los desplazamientos. Conforme a las NTECM-04, los efectos de

segundo orden deberan ser incluidos en el disefio de columnas y vigas, ademas de considerar un
factor de longitud efectiva igual a K= 1.

M; = 1.2289E+06 kg-cm Menor momento en los extremos 1.1(Mcompi*+Mcombs+Mcomba)
M, = 3.3904E+06 kg-cm Mayor momento en los extremos 1.1(Mcombi+McombstMcomba)
Tipo curvatura = Doble C=0.6-0.4M/M,, para tramos con curvatura doble
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C= 0.455
K-L/r= 20.005 Relacién de esbeltez
Peg; = 6.3907E+06 kg Carga critica de pandeo elastico de la columna

Los factores de amplificacion se obtienen mediante las ecuaciones 5.32 y 5.4.
B;= 0.4550 B, = 1.1060

Con las ecuaciones 5.7 y 5.8 se obtendran los momentos de disefio en los extremos de las
columnas y los momentos de disefio en la zona central de la columna 0 momentos maximaos.

My, = My; + BZMtp Ecuacion 5.7
My, = Bl(Mti + BZMtp) Ecuacion 5.8

Por lo tanto los elementos mecanicos finales del andlisis elastico de segundo orden
corresponden a:

P,= 0.00 kg 1-1'(PComb1+ Pcompat PComb4)
Vu = 43:81852 kg 1-1'(VComb1+ VComb3+ VComb4)
Muyox = -3.6297E+06 kg-em  1.1-( Mjcombit Mjcomba)+B2:(1.1-M; comba)

*

M yox = -1.6515E+06 kg-cm  By:[1.1-( Mjcombat Mjcombs)+B2:(1.1:-M; comba)]

Dichos elementos mecanicos seran los ultimos con los que se disefiara la viga enlace VE-
1.

5.4.1.2 Limitacion de la relacion ancho — espesor

Conforme al AISC 341-10 seccion F3.5b (1), las vigas enlace o eslabones deberan
satisfacer los requerimientos de elementos altamente ductiles en acorde con la seccion D1.1 del
mismo manual. Existe la excepcion de que cuando las vigas enlace sean consideradas como
vigas enlace cortas, los patines podran satisfacer los requerimientos de miembros
moderadamente ductil. Para determinar estos requerimientos, serd necesario calcular la
resistencia axial nominal de fluencia Py, asi como un coeficiente denominado C,. La resistencia
nominal Py es el producto del esfuerzo de fluencia f, y del area de la seccion total del perfil A;,
mientras que el coeficiente C, es el relacion de la carga ultima Py entre la resistencia nominal Py
reducida por un factor de seguridad ¢.= 0.90

P,=f, A = 446,744.27 kg
Ca= 0
Para el perfil IR 406 X 99.8 (W 16 X 67) correspondiente a la viga enlace VE-1
corresponde la siguiente:

And Amd
relacién patin (b/t) = 7.700 7.225 9.152 Patin moderadamente ddctil
relacion alma (h/t,) = 35.900 59.007 90.557 Alma altamente ddctil
5.4.1.3 Clasificacion de la viga enlace

Con base en lo establecido por el AISC 341-10, el comportamiento de las vigas enlace es
dominado por la fluencia de cortante (vigas enlace cortas) o por fluencia por flexion (vigas
enlace largas), sobre esa base, las vigas enlace intermedias su comportamiento sera por una
combinacion de cortante y flexion, denominada falla balanceada. Sobre esa base, sera requerido
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obtener el cortante resistente plastico V, y el momento plastico M, para determinar que fluencia
dominaré el comportamiento de la viga enlace VE-1.

Generalmente, las vigas enlace tienen un comportamiento como vigas cortas sometidas a
cargas de cortante iguales y contrarias en sus extremos, por ende los momentos flexionantes son
iguales y opuestos en sus extremos, generando una doble curvatura con un punto de inflexion al
centro de su longitud; es decir, e/2 (CSSC, 2011). En la figura 5.7 se ejemplifica la deformacion
de la viga enlace, asi como los diagramas de cortante y de momentos que se generan.

M=V.el2
V V
MG ?M i i I
VLTHV M=V.el2
a) Diagrama de cuerpo libre b) Diagrama de cortantes c) Diagrama de momentos

Figura 5.7 — Carga tipica en la viga enlace por fuerzas laterales

Si la carga axial es menor o igual que el 15% de Py, es decir Py/Py, < 0.15 debera
considerarse una reduccién en el cortante nominal de la viga enlace de acuerdo con la seccion
F3.5b (2) del AISC 341-10. Para la viga enlace se obtuvieron las magnitudes respectivas para
cada término de las resistencias requeridas.

P./Py= 0.00 < 0.15, por lo tanto se considera que la carga axial es despreciable
Ay~ (d-2.t)-t,= 38.1493 cm?
V,p=0.6-f- Ay, = 80,457 kg
Mp=f,Z,= 7.4881E+06 kg-cm
€corta= 1-6'Mp/Vp = 148.91 cm
€larga= 2-6'Mp/Vp = 241.98 cm

De acuerdo con las longitudes calculadas y con la longitud de la viga enlace VE-1 (figura
5.3), e= 125 cm < 148.91 cm, la viga enlace VE-1 se considera corta, con esa base la
deformacion ineléstica quedard controlada por la fluencia por cortante. En la figura 5.8 se
muestra los limites correspondientes a las longitudes de viga enlace corta y larga, asimismo en
donde se situa la viga enlace ejemplificada.

5.4.1.4 Resistencia permisible a cortante

En la seccion F3.5b (2) del AISC 341-10 se estipula la revision de la resistencia
permisible por cortante de la viga enlace ¢,-V,, donde ¢, es el factor de resistencia por cortante
iguala 0.90 y V, es el cortante nominal de la viga enlace. Conforme al AISC 341-10 debera
evaluarse tanto la resistencia debido a la fluencia por cortante como por flexién, es decir:

V.=V, = 80,457 kg
V=2-My/e = 119,809 kg
Debido a que 80,457 es menor que 119,809; se garantiza que el comportamiento de la viga
enlace es dominado por la fluencia por cortante.

Asi, se tendra que:
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o Vo= 72,411 kg
Vy= 43,819 kg
V/byV, = 0.605

La seccion propuesta de IR 406 X 99.8 (W 16 X 67) se acepta por cortante, con una
relacion de trabajo del 61%.

TEGOOS_'_'_’_‘_ _—
O ®© .
E= 6l — - AISC 341-10 PN
© L ¥ . \
% o | eeeees e=1.6Mp/Vp . .

o 004+ .
°% === e=2.6Mp/Vp : .
S | .
g"_g_ 0.02 + e =125 cM : \l o o cm—
\< .

0.00 ' + 4 t /—
0 50 100 150 200 250 300

Longitud de la viga enlace, e (cm)
Figura 5.8 — Angulo de rotacion permisible versus longitud de la viga enlace
5.4.1.5 Angulo de rotacion plastico

Las previsiones sismicas del AISC 341-10 en la seccion F3.4a, estipula las magnitudes
limites del angulo de rotacion plastico vy, para las vigas enlace cortas y vigas enlace largas. Para
las vigas enlace cortas, el angulo de rotacion plastico debera ser menor o igual a 0.08 rad
mientras que para vigas enlace largas, la magnitud del &ngulo de rotacion no debera de exceder
de 0.02 rad. Para vigas enlaces intermedias, deberad de interpolarse la magnitud del angulo de
rotacion.

En otras palabras, el angulo de rotacion plastico vy, es funcion de la longitud de la viga
enlace e, y la longitud a su vez, es funcion de un factor y del coeficiente Mp/V,. Asi, puede
definirse que la longitud de la viga enlace es igual a la ecuacion 5.9.

M .
e=X Ecuacién 5.9

e
Vo
Sobre esa base, el factor X queda definido por la siguiente ecuacion.
_ Ve

M,

X Ecuacién 5.10

Sustituyendo las magnitudes de e, V, y M, en la ecuacion 5.10, la magnitud del factor X
es:

X=eVyM,= 1343 <16
Dado que X= 1.342, corresponde a una magnitud menor que el factor de 1.6 para vigas
enlace cortas, por lo que el angulo de rotacion plastico no deberd de exceder de 0.08 rad. Con la
ecuacion 5.11, se determina el angulo de rotacion plastico (AISC 341-10, Seccion C-F3.4),
donde L es el claro de la crujia (distancia entre columnas), 6, es el angulo de distorsion plastica,
A, es el desplazamiento plastico del nivel y h es la altura del entrepiso.

L L /A .,
vy = ggp = E(f) Ecuacion 5.11
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Dado que los desplazamientos obtenidos del andlisis se derivaron de un espectro de
disefio inelastico, corresponde a desplazamientos inelasticos por lo que, acorde con el Apéndice
de las NTCS-04, los desplazamientos deberan de multiplicarse por el factor de comportamiento
sismico Q y por la magnitud de sobrerresistencia R.

Ap: Aineléstico'Q'R 4.1530 cm
6, = 0.009772
yp= 0.0704  rad <0.08 rad, OK

I'| = - -Rotacion permisible a
cortante (AISC 341-10)

Nivel

= = = Rotacion permisible a
flexion (AISC 341-10)

N
e Y T X Xy
e e o eam o am o

. . |
0.04 0.06 0.08
¥, (rad)

0.00 0.

o
N

Figura 5.9 - Angulo de rotaciones pléstico de las viga enlace

En la figura 5.9 se muestran los angulos de rotacion plasticos para los cuatro niveles del
marco de la figura 5.3, donde ningun nivel excede de la magnitud de 0.08 rad para vigas enlace
cortas.

5.4.1.6 Resistencia a compresion

Conforme a la seccion 3.2 de las NTCEM-04, la resistencia a compresion R. de un
elemento estructural sometido a carga axial se determina con la ecuacion 5.12, donde Fg es un
factor de resistencia de magnitud 0.90, A es un parametro de esbeltez que se obtiene con la
ecuacién 5.13, n es un coeficiente adimensional y E es el mddulo de elasticidad del acero

© (1422 —015%)

R TnAckr < fyAcFR Ecuaci6n 5.12

_KL | fy

A= Ecuacion 5.13
r m?E

Debera garantizarse que la seccion cumpla con los requisitos estipulados para que las
relaciones ancho/grueso maximas clasifiquen al perfil propuesto como “tipo 1” acorde con las
NTCEM-04. La clasificacion “tipo 1” corresponde a perfiles que puedan ser disefiados
plasticamente y para disefio sismico con Q=3 0 4.

Clasificacion de las seccion
Patin = Tipo 1 (Disefio plastico y sismico)
Alma = Tipo 1 (Disefio plastico y sismico)
Dado que la seccidn es tipo 1, se revisa la resistencia a compresion del elemento.
K= 1.00
L=e= 125 cm
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r= 17.678 cm
r,= 6.248 cm

K-L/r = 20.005
= 0.264
= 14
Fr= 0.90
Rc.= 369,649 kg
P,=0 kg
PJ/R.= 0

La seccion propuesta de IR 406 x 99.8 (W 16 X 67) se acepta por compresion, con una
relacion de trabajo del 0%, debido a que la viga no esta cargada axialmente.

5.4.1.7 Resistencia a flexion

Conforme a la seccion 3.3 de las NTCEM-04, la resistencia a flexion Mg de un elemento
estructural se determina con la ecuacion 5.14, donde Fr es un factor de resistencia de magnitud
0.90, Z es el médulo de seccion plastico, S es el modulo de seccidn elastico. La ecuacion 5.13 se
podra aplicar para miembros en los que el pandeo lateral no es critico, es decir L < L,, donde L es
la distancia entre secciones de la viga soportada lateralmente y L, es la longitud méxima no
soportada lateralmente para que el miembro pueda desarrollar el momento plastico M.

My = FRZf, = FxM, < F;Sf, Ecuacion 5.14

La longitud L, se calcula con la ecuacion 5.15 mientras que la longitud L, que es la
longitud maxima no soportada lateralmente cuando el miembro no es capaz de desarrollar el
momento pléastico, se obtiene con la ecuacion 5.16. En ambas ecuaciones G es el mddulo de
elasticidad al esfuerzo cortante, J es la constante de torsién de Saint Venant, C, es la constante
de torsion por alabeo de la seccion e I, es el momento de inercia respecto al eje de simetria
situado en el plano del alma. Las ecuaciones 5.17 y 5.18 corresponden a perfiles de seccion IR

(W).
\V2m |EC, 2
L = 1 14 X2 Ecuacion 5.15
=% g +‘/ + Xy

V2r |EC, .
L. = 1 14 x.2 Ecuacion 5.16
ol e +‘/ + X

X, = 3.220X, Ecuacion 5.17
4 7f, |Cq .
X, ==-C— |— Ecuacion 5.18
374 L,

Asi, las constantes y propiedades del perfil IR de la viga enlace corresponde a:

G = 784,000 kg/cm?
C.= 1.9603+06 cm®
J= 99.479 cm®
l,= 4,953.154 cm*
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S, = 1917.286 cm®

Desarrollando las ecuaciones 5.15 a la 5.18, da como resultados las siguientes
magnitudes:

X, = 1.159

X, = 3.731

L,= 594.451 cm La longitud de la viga enlace es menor que la
L, = 1,380.743 cm longitud maxima no soportada lateralmente

Como L < Ly, la resistencia de disefio a flexién se obtiene con la ecuacion 5.14.

Mg = 6.7393E+06 kg-cm
Muyox = 3.6297E+06 kg-cm
Muox/Mg = 0.539

La seccién propuesta de IR 406 x 99.8 (W 16 X 67) se acepta por flexion, con una
relacion de trabajo del 54%.

5.4.1.8 Resistencia a flexocompresion

En las NTCEM-04 se recomienda hacer dos procedimientos para el disefio de elementos
estructurales que se encuentre sometidos a flexién y compresion, es decir elementos
flexocomprimidos. Un procedimiento consiste en revisar la resistencia de las secciones en los
extremos del elemento, y de acuerdo con el tipo de seccion se determina que condicién debera
cumplirse. La ecuacion 5.19 sera para secciones H o IR y para secciones en cajon o cuadradas es
la ecuacion 5.20, ademés de que las secciones deberdn ser sismicamente compactas, es decir
secciones tipo 1. En ambos ecuaciones Fg es igual a 0.90; P, es la fuerza axial de disefio, Myox Y
Muoy son los momentos de disefio en el extremo considerado, M= Zfy y My= Z,f, son los
momentos plasticos resistentes nominales de las secciéon, para flexion alrededor de los ejes X y Y
respectivamente. Finalmente Py= A:f, es la fuerza axial nominal que ocasionaria la plastificacion
del elemento. Asimismo, debera comprobarse la condicion de la ecuacion 5.21.

B,  0.85M,,, 0.60M,,,

+ <1.0 Ecuacion 5.19
FRPy FRMpx FRMPJ/
B, 0.80M,,, 0.80M,,,
+ <1.0 Ecuacion 5.20
FRPy FRMpx FRMPJ/
M M,
uox 4 ¥ <1.0 Ecuacién 5.21

FrM,, ~ FxM,,

En el segundo procedimiento se deberd revisar el elemento en su seccion completa, por lo

que debera satisfacerse la condicion mostrada en la ecuacion 5.22. La ecuacién 5.22 es aplicable

para la seccién tipo 1 sin importar el tipo de perfil, es decir podra ser para secciones H, IR, cajon,
etc.

Pu Mljox Mljoy

+
R, M, FgM,,

<1.0 Ecuacién 5.22

En la ecuacion 5.22, P, es la fuerza axial de disefio, M ux Y M oy SON los momentos de
disefio maximos alrededor de los ejes X y Y, aunque ambos no se desarrollen en el mismo
extremo o en la parte central del elemento estructural. EI momento My, es el momento resistente
de disefio, para flexion alrededor del eje X y se obtiene mediante la ecuacién 5.23.
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(L/m)VR/E

M,, = Fx (1.07 ~—g5c ) ox < FrMyy Ecuacion 5.23

La resistencia a compresion Rc debera ser determinada acorde con la seccién 3.2 de las
NTCEM-04 y el factor de longitud efectiva K debera ser igual a 1.0, lo mismo que para las
fuerzas Pg; de la ecuacion 5.5.

Para la seccion propuesta de la viga enlace y con elementos mecanicos ultimos, se revisan
las ecuaciones 5.19, 5.21 y 5.22, dichas condiciones se muestran a continuacion:

P,= 0 kg Rc = 396,649 kg
Myox = 3.6297E+06 kg-cm FgrP,= 402,070 kg
Mygy = 0 kg-cm Mpn = 6.7393+06 kg-cm
M ux = 1.6515E+06 kg-cm Fr-My, = 6.7393E+06 kg-cm
Moy = 0 kg-cm Fr-My = 1.8403E+06 kg-cm

Asi,

Revision en los extremos (ecuacién 5.19) = 0.458 <1.0 v
Condicién por flexion (ecuacién 5.21) = 0.539 <1.0v
Revisién de la seccion completa (ecuacion 5.22) = 0.245 <1.0v
La seccion propuesta de IR 406 X 99.8 (W 16 X 67) se acepta por flexocompresion,
debido a que las condiciones cumplen con ser menores o iguales que 1.0.

5.4.1.9 Requerimiento de arriostramiento lateral

En las previsiones sismicas AISC 341-10 seccién F3.4b se estipula que en el disefio de
vigas enlace debera proporcionarse el arriostramiento en el patin inferior como superior a los
extremos del seccion IR de la viga enlace. El arriostramiento tendra una resistencia y rigidez
nominal segun sea necesario, de manera que, se desarrollen articulaciones plasticas en esta zona
de la viga enlace.

Sobre esa base, debera de proveerse de arriostramiento lateral en los patines conforme al
procedimiento desarrollado en la seccion D1.2c del documento AISC 341-10. La resistencia
requerida para arriostramiento lateral y torsional se obtiene mediante las ecuaciones 5.24 y 5.25
respectivamente, mientras que, la rigidez del arriostramiento requerida deberd obtenerse
mediante la ecuacion 5.26. La rigidez del arriostramiento esta en funcién de la resistencia a
flexion esperada en la viga enlace.

0.06R, f,Z
= 006y 1,2 Ecuacion 5.24
ho
M, = 0.06R, f,Z Ecuacion 5.25
_1 1OM Cd 1[10(Ry/,%)Ca Ecuacién 5.26
br = ¢ Lbho ) Lyphyo

En las ecuaciones 5.24 a las 5.26, ho es la distancia centroidal entre patines, Ry es la
sobrerresistencia que aporta el material (tabla 5.10), Cq es el coeficiente que considera la rigidez
requerida de arriostramiento aumentada en el punto de inflexion, dicho coeficiente se toma igual
a Cq= 1.0 y Ly, es la distancia entre arriostramientos, de manera que, Ly, es la longitud de la viga
enlace e, es decir L,=e. ¢ es un factor de resistencia cuya magnitud es igual a 0.75.
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Desarrollando las formulas 5.24 a la 5.26 con las magnitudes de cada variable, se tiene lo
siguiente:

h, = 39.878 cm

P,= (0.06-R,f,-Z,)/hy = 12,618 kg
M,= 0.06-R,-f,-Z, = 5.0320E+05  kg-cm
M= R,fy-Z, = 8.3866E+06  kg-cm
LSor= 1/6-(10-M,-CylLy-hg) = 22,432.786 kg/cm

De acuerdo con las magnitudes anteriores, sera proporcionado el arriostramiento en los
patines superior y superior conforme al Apéndice 6 de las especificaciones AISC 360-10.

5.4.1.10 Requerimientos para los atiesadores extremos e intermedios

De acuerdo con las previsiones sismicas AISC 341-10 permiten calcular
aproximadamente los atiesadores en los extremos e intermedios de la viga enlace. En la seccion
F3.4 estipula la metodologia para determinar el espesor de estos atiesadores en funcion de la
longitud de la viga enlace e, del angulo de rotacion plastico yp, asi como de la propia seccion del
perfil de la viga enlace.

En la figura 5.10 se muestran los atiesadores en los extremos de la viga enlace asi como
los atiesadores intermedios distribuidos a lo largo de la longitud de la viga enlace. Asimismo, en
ocasiones la excentricidad (X) que hay entre linea del eje central (¢) de los contravientos llega a
ser menor que la longitud real de la viga enlace e.

Arriostrarni o lneral

requerido cn los patines
Imfericres ¥ superiores da
|laviga enlaes
f ' ek e b
Atissadores o los extremios 5 e '; i """"E"I'_"“ o
dfh‘-lgal’ﬂiﬂﬂ{ o e |._I|II|.'|IIII>LIJH‘.II VF D30 )
~ Wiga fuera de In viaz enlace [R (W)

Viga fusrs da | vigs enlses B (W)

Viga enbace IR (W)

H ot gl |

Contravicnlo OR {HQSI/-.'- %, Comravieuto OF (HS5)
P -

Lotigited de by vigs onlsce = ¢
W - g
CE £ A

Figura 5.10 — Detalle de conexion de los atiesadores en la viga enlace (X < e)

Los atiesadores extremos no tendran un ancho menor que (bs- 2t,) del perfil IR (W) y un
espesor no menor que la magnitud mas grande de 0.75t, 0 0.10 cm. Asi, la separacion de los
atiesadores intermedios para vigas enlace cuya longitud sea igual o menor a 1.6My/V,, no
excedera de (30t, - d/5) para angulos de rotacion de 0.08 rad o de (52t,, - d/5) para angulos de
rotacion de 0.02 rad. Para magnitudes intermedias entre 0.08 y 0.02 rad, debera interpolarse la
magnitud de la separacion. En relacién con el espesor de los atiesadores intermedios, no debera
ser menor que t, 0 0.10 cm; y el ancho debera ser mayor o igual a (b:/2) - t,. Si la viga enlace es
menor de 6.35 cm, solo se requerird de atiesadores en un solo lado, mientras que, si s mayor
debera llevar atiesadores por ambas caras.
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En relacion con lo anterior, los atiesadores extremos e intermedios para la viga enlace
propuesta con base en la metodologia se obtendran de la siguiente manera:

Atiesadores extremos
anchopi, = 11.925 cm
tmin = 0.953 cm teomercial = 1.11 cm
Espesor comercial adecuado

Se requieren atiesadores en los extremos en ambos lados de la viga enlace de profundidad total
X11.925cm X 1.11 cm

Atiesadores intermedios
separaciongosragy = 21.819 cm

separaciongpozosragy = 25.350 cm
separaciongo; rag) = 43.891 cm

natiesadores_intermedios =5 SeparaCiénexacta = 25000 cm
tmin = 1.003 cm tcomercia| = 1.11 cm
anchopi, = 11.925 cm Espesor comercial adecuado

Se requieren atiesadores intermedios en ambos lados de la viga enlace de profundidad total X
11.925cm X 1.11cm @ 25 cm

Es valioso hacer notar que, los disefio dan como resultados espesores que no existen en el
mercado comercial, por lo que, el espesor final en los disefios debera ser un espesor comercial
superior al espesor de disefio.

5.4.2 Disefo de la viga fuera de la viga enlace

Para ejemplificar el disefio por capacidad de la viga fuera de la viga enlace, se analizara
el elemento denominado VFE-1 de la figura 5.3 que corresponde a un perfil IR 406 X 132.7 (W
16 X 77) de tipo de acero ASTM A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50). Los elementos
mecanicos se muestran en la tabla 5.13. Dado que la combinacion que rige el disefio es la de
cargas verticales mas cargas accidentales, el factor de carga correspondientes es F.C.=1.1. Asi,
los momentos en el nodo j son mayores que en el nodo i, se considera que este es el nodo mas
critico.

Tabla 5.13 — Acciones nominales en la viga fuera del enlace VFE-1

Accion FC. Comb1 Comb3 Comb4
(CmtFFHcwm) (WmtFFHwm) (S»

P (kg) 1.1 0 0 0

V (kg) 1.1 -14,021.48 -5,974.81 -5,574.47

M; (kg-m) 1.1 -752,831.651 -315,835.934 -1,841,000.610

M; (kg-m) 1.1 -563,806.421 -252,939.624 319,104.846

Max (kg-m) 1.1 -752,831.651 -315,835.934 -1,841,000.610

Los esfuerzos de fluencia f, y el esfuerzo ultimo f, se muestran en la tabla 5.14 para el
acero del perfil IR del elemento VFE-1. Asimismo, las magnitudes de los factores de
sobrerresistencia del material Ry y R; corresponden al estudio estadistico realizado en el capitulo
2 (tabla 2.20). Del Manual IMCA (2014), se obtienen las propiedades geométricas del perfil IR
406 X 132.7 (W 16 X 89), en la tabla 5.15 se muestran estas propiedades.
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Tabla 5.14 — Propiedades mecanicas del acero de la viga fuera del enlace

f f E
y u
(kg/cm?)  (kg/cm?) Ry Ri (kg/cm?)
IR 406 X 132.7 (W 16 X 89) ASTM A572 Grado 50 3,515 4570 112 112 2,038,901

Seccién Tipo de acero

Tabla 5.15 — Propiedades geométricas del perfil IR 406 X 132.7 (W 16 X 89)
A (cm?) = 169.032 d(cm)= 42.672 t, (cm)= 1.334 b; (cm) = 26.416
tr(cm)= 2223 kg (cm)= 3.251 ky (cm) = 2.699 bf2-tr= 5.920

hity= 27.000 Iy (cm®) = 54,110.085 Zy (cm®) = 2,867.736 hy(cm)= 40.386

5.4.2.1 Anadlisis elastico de segundo orden

Los efectos de segundo orden se obtienen aplicando los criterios de la seccion 1.5.1.1 de
las NTCEM-04, por lo tanto se deberan obtener los factores de amplificacién B; y B, asi como
las variables correspondientes.

>P,= 354,123 kg 1.1-(Cu+W,)
Q=40 Factor de comportamiento sismico
Ao = 0.477 cm Desplazamiento correspondiente al primer nivel
hin=L = 425 cm Altura del primer nivel

YH = 1.6600E+04 kg Cortante sismico correspondiente al segundo nivel, es decir V,
Aplicando la ecuacién 5.6, se obtiene el indice de estabilidad.
I = 0.10 <0.30 v Por lo que no se requiere aumentar la rigidez

Como el indice de estabilidad excede la magnitud de 0.08, no pueden despreciarse los
efectos de esbeltez debido a los desplazamientos. Conforme a las NTECM-04, los efectos de
segundo orden deberan ser incluidos en el disefio de columnas y vigas, ademas de considerar un
factor de longitud efectiva igual a K= 1.

M; = 5.4741E+05 kg-cm Menor momento en los extremos 1.1(Mcompi+McombstMcomba)
M, = 3.2006E+06 kg-cm Mayor momento en los extremos 1.1(Mcompi+McombatMcomba)
Tipo curvatura = Simple

C= 0.668 C=0.6+0.4M4/M,, para tramos con curvatura simple
K-L/r= 58.32 Relacién de esbeltez
Peg; = 1.0002E+06 kg Carga critica de pandeo elastico de la columna

Los factores de amplificacion se obtienen mediante las ecuaciones 5.3 y 5.4.
B,= 0.6684 B, = 1.1060

Con las ecuaciones 5.7 y 5.8 se obtendran los momentos de disefio en los extremos de las
columnas y los momentos de disefio en la zona central de la columna 0 momentos maximos. Por
lo tanto los elementos mecanicos finales del analisis elastico de segundo orden corresponden a:

P,= 0.00 kg 1-1'(PComb1+ Pcompat PComb4)
Vu = 28:12784 kg 1-1'(VComb1+ VComb3+ VComb4)
Myox = -3.4152E+06 kg-em 1.1 Mj comb1it M; (;ombs)‘l‘Bz'(l-l'Mj Comb4)

*

M yox = -2.2828E+06 kg-cm  By-[1.1-( Mj combrt Mjcomns)+Ba2-(1.1-Mj comba)]
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Dichos elementos mecanicos seran los elementos mecanicos dltimos con los que se
disefara la viga fuera del eslabén VFE-1.

5.4.2.2 Limitacion de la relacién ancho — espesor

Conforme la seccion F3.5a del documento AISC 341-10, cuando el perfil de la viga fuera
de la viga enlace sea diferente al perfil de la viga enlace, deberd satisfacer los requerimientos de
elementos moderadamente ductiles de acuerdo con la seccion D1.1.

P=f-A= 594147 kg
C.= 0

Para el perfil IR 406 X 132.7 (W 16 X 89) correspondiente a la viga fuera del eslabon
VFE-1, cumple con las siguientes relaciones:

And Amd
relacion patin (b/t) = 5.920 7.225 9.152 Patin altamente ductil
relacion alma (h/t,) = 27.000 59.007 90.557 Alma altamente ddctil

Se recomienda que la viga fuera del enlace debe satisfacer los requerimientos de
elementos moderadamente ductiles, se selecciona el mismo perfil de la viga enlace para la viga
fuera del eslabdn, no se cumplen las condiciones por flexocompresion de disefio, por lo que fue
necesario modificar el perfil de la viga fuera del eslabon.

5.4.2.3 Resistencia requerida de la viga fuera de la viga enlace

Conforme a las previsiones sismicas de Estados Unidos (AISC 341-10) seccion F3.3, la
resistencia requerida para las vigas fuera de la viga enlace sera de una combinacion de fuerzas
gravitacionales mas la fuerza generada por la resistencia incrementada a cortante de la viga
enlace. Asi, el incremento se debe a la sobrerresistencia debido al material Ry y la
sobrerresistencia debido al endurecimiento por deformacion Qgp. Las magnitudes de
sobrerresistencia dependen del tipo de acero y perfiles (tabla 2.20), mientras que, la magnitud de
sobrerresistencia debido al endurecimiento por deformacion depende del tipo de seccién, 1.25
para secciones IR (W) y 1.40 para secciones en cajon.

Adicionalmente, podré ajustarse la resistencia nominal de viga enlace V, por el efecto de
la sobrerresistencia de la fuerza horizontal en un 88%. La ecuacion 5.27 muestra el ajuste final
de la resistencia nominal a cortante de la viga enlace.

VN-entace = O88QEDRyVn Ecuacion 5.27

En la figura 5.11 se muestra el diagrama de las fuerzas actuantes en la viga fuera del
eslabon, en relacion con la resistencia nominal ajustada a cortante Vy. La fuerza axial Py _,
corresponde a una fuerza horizontal por carga sismica, cuya magnitud se obtendra mediante la
ecuacion 5.28. Asi, el momento resultante Mye en el extremo de la viga enlace debido a la
resistencia nominal ajustada a cortante seré calculado mediante la ecuacion 5.29.

. VNL _ 0.88QEDRyVnLcrujia

=—_ Ecuacién 5.28
Pewn = 5p 2H
V; 0.882:pR,V, .,
My = %e = EZ—Dy”e Ecuacion 5.29
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M
Vi =
gl | l
o2
=
=
|1
S e T

crigfia
Figura 5.11 — Diagrama de la fuerza axial en la viga fuera del eslab6n

Asi, mediante las ecuaciones 5.28 y 5.29 se calculan la fuerza axial Pg,_,y el momento
MVE-

V,= 80,457 kg
Qgp= 1.25

Vy= 99,123 kg
Pemn = 104,954 kg
Mve = 6.1952+06 kg-cm

Se considera que, la conexion entre la columna y el contraviento debera detallarse como
una conexion empotrada, de manera que, el momento en el extremo de la viga enlace sera
distribuido entre el contraviento y la porcion de la viga fuera del eslabon. Una forma de
determinar la proporcion de ese momento resistente por la viga fuera del eslabon es mediante las
rigideces relativas de los elementos. Si ambos perfiles (contraviento y viga fuera del enlace) son
de acero estructural, les corresponde el mismo médulo de elasticidad E, por ende puede omitirse
esta variable.

Sobre esa base, el momento que le corresponde a la viga fuera del eslabon se afectara por
el factor de rigideces relativas mediante la ecuacion 5.30.

Ivfe
vae

Mg, = Myg = EpomMyg Ecuacion 5.30

Lyfe 4 Lo
vae Lctv

En la ecuacion 5.30, Iy Y Ly corresponden al momento de inercia y a la longitud de la
viga fuera del eslabon, mientras que Il Y Lew corresponden al momento de inercia y a la
longitud del contraviento. Mediante la sustitucion de las variables y desarrollo de la ecuacién
5.30, se obtiene el momento Mg ..

Ly = 368.83 cm Longitud real del elemento
Datos de la seccion del contraviento
Perfil = HSS10X10X5/8 lew=Ix = 12,653.435 cm’
Lay = 478.318 cm
lvie/Luie = 146.71 cm®
le/Lew = 26.45 cm®
Foom = 0.8472
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Mg . = 5.2487+06 kg-cm

mh

Alternativamente, pueden obtenerse las cargas amplificadas por un factor de
sobrerresistencia que esta en funcion del cortante que se genera en la viga enlace por las fuerzas
sismicas Vsismo Yy de la resistencia nominal ajustada a cortante Vyenacee Dicho factor de
amplificacion se denomina sobrerresistencia por cortante sismico en la viga enlace Qysismo, CUya
magnitud se obtiene con la ecuacion 5.31.
0.882:pR,V, /

W
'QVsismo - /V Vsismo Ecuacion 5.31

sismo =

Mediante el desarrollo de la ecuacién 5.31, se obtiene la magnitud de la sobrerresistencia
por cortante sismico en la viga enlace, la magnitud del Vgsmo corresponde al cortante V de la
(tabla 5.9, Comb4) sin factorizar.

Vsismicoz 32,847 kg
Qqigmo = 3.0177

Sobre esa base, el momento en la viga fuera del eslabon debido al ajuste por la
resistencia a cortante de la viga enlace se obtiene mediante la ecuacion 5.32, donde Msismo
corresponde al momento que se genera por sismo en la viga enlace (tabla 5.9, Comb4) sin
factorizar

MEmh = -QsismoMsismo Ecuacion 5.32

Mediante la evaluacion de la ecuacion 5.32, se obtiene la magnitud del momento
Mg, que es igual a:

Mg, = 5.5556E+06 kg-cm

Debe hacerse notar que, la magnitud de ambos momentos calculados por los diferentes
métodos, son muy aproximados (-5.2487E+06/5.5556E+06= 0.9447).

Finalmente se obtienen las cargas de disefio finales, reemplazando la carga sismica de
disefio por la carga sismica amplificada que denota la dependencia de la resistencia nominal
ajustada a cortante Vy de la viga enlace. Las magnitudes de estos elementos mecanicos ultimos
son:

Pu= L.1-[PycombytPucombs)] +Pemn = 104,953.57 kg

Vu= 1-1'[Vu(Comb1)+Vu(Comb3)]+Qsism0'vu(Comb4)= '38181812 kg
Muox= 1.1:[MiccombrytMicombz)] +Memn= -6.4243E+06 kg-cm

Muoy= 0 kg-cm
I\/I*uoxz 1-1'[Bl'(Mmax((:ombl)+Mi(Comb3))]+MEmh = -6.0345E+06 kg‘Cm
M*y= 0 kg-cm

5.4.2.4 Resistencia a compresion

Conforme a la seccion 3.2 de las NTCEM-04, la resistencia a compresion R. de un
elemento estructural sometido a carga axial se determina con la ecuacion 5.12, donde Fr es un
factor de resistencia de magnitud 0.90, A es un parametro de esbeltez que se obtiene con la
ecuacién 5.13, n es un coeficiente adimensional y E es el mddulo de elasticidad del acero

Clasificacion de las seccién
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Patin = Tipo 1 (Disefio plastico y sismico)
Alma = Tipo 1 (Disefio plastico y sismico)

Dado que la seccidn es tipo 1, se revisa la resistencia a compresion del elemento.

= 1.00
= 368.83 cm
r= 17.907 cm
r,= 6325 cm
K-L/r = 58.317
= 0.816
n= 14
Fr= 0.90
.= 389,157 kg
P,= 104,954 kg
PJ/R.= 0.269

La seccion propuesta de IR 406 X 132.7 (W 16 X 89) se acepta por compresion, con una
relacion de trabajo del 27%.

5.4.2.5 Resistencia a flexiéon

Conforme a la seccién 3.3 de las NTCEM-04, la resistencia a flexion Mg de un elemento
estructural se determina con la ecuacién 5.14, pues cumple con la restriccion de que Lyt < Ly, €S
decir el pandeo lateral no es critico. Desarrollando el procedimiento de las NTCEM mediante las
ecuaciones 5.15 a la 5.18 y las propiedades correspondientes del perfil IR de la viga fuera del
eslabon, se tiene lo siguiente:

G = 784,000 kg/cm?
Ca= 2.7391E+06 cm®
226.846 cm*
l,= 6,784.572 cm'
S,= 2,539.995 cm’

[
1

X = 1.015
Xy = 3.268
L, = 506.339 cm

L = 1,207.925 cm

Como L < Ly, es decir la longitud de la viga fuera del eslabén es menor que la longitud
maxima no soportada lateralmente; la resistencia se obtiene con la ecuacion 5.14.

Mg = 9.0721E+06 kg-cm
Myox = 6.4243E+06 kg-cm
Myox/Mg = 0.708
La seccion propuesta de IR 406 X 132.7 (W 16 X 89) se acepta por flexion, con una
relacion de trabajo del 71%.
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5.4.2.6 Resistencia a cortante

En la seccion 3.3.3 de las NTCEM-04 se estipulan las condiciones que deberan ser
revisadas los miembros que se encuentre sometidos a fuerzas cortantes. La resistencia a disefio
por fuerza cortante Vg de una viga o trabe de seccion IR (W), CE (C) o cajon se obtiene con la
ecuacion 5.33 donde V) es la resistencia nominal y Fg es un factor de resistencia igual a 0.90.

Vi = FrVy Ecuacion 5.33

Conforme a las NTCEM-04, V\ deberéa ser evaluada para diferentes condiciones donde la
relacion peralte del alma sobre espesor del alma (d-2-t;)/t, es un parametro cuya magnitud se
compara con cierto parametros limites y en funcién de ellos se define el tipo de falla que se
puede presentar en la seccion del perfil.

Para el perfil propuesto de la viga fuera del eslabon, se tiene la siguiente relacion
peralte/espesor del alma (d-2-t;)/t, igual a 31.20. Sobre esa base, se cumple con la primera
condicion establecida por las NTCEM-04, por ende se define que el alma mostrara una falla por
cortante en el intervalo de endurecimiento por deformacién. Desarrollado la ecuacién 5.33 y
sustituyendo Vy, se tiene que,

Vi = FgVy = Fz(0.66f,4,) Ecuacion 5.34
En la ecuacion 5.34, A, es el area del alma que es igual al producto de su espesor por el
peralte total del perfil IR. Resolviendo la ecuacion 5.34 se tiene que:

A,= 56.903 cm?’

Vr= 118,809 kg

V,= 38818 kg
VuJ/Vr= 0.327

La seccién propuesta de IR 406 X 132.7 (W 16 X 89) se acepta por cortante, con una
relacion de trabajo del 33%.

5.4.2.7 Resistencia a flexocompresion

En las NTCEM-04 recomienda hacer dos procedimientos para el disefio de elementos
estructurales que se encuentre sometidos a flexion y compresion, es decir elementos
flexocomprimidos.

Para la seccion propuesta de la viga enlace y con elementos mecanicos ultimos, se revisan
las ecuaciones 5.19, 5.21 y 5.22, dichas condiciones se muestran a continuacion:

P, = 104,954 kg Rc = 389,157 kg
Myox = 6.4243+06  kg-cm FrPy= 534,732 kg
Myy = 0 kg-cm Mn = 8.5229E+06 kg.cm
M ux = 6.0345E+06 kg-cm FrMy = 9.0721E+06 kg-cm
Moy = 0 kgem  FaM,, = 2.4935E+06 kg.cm

Asi,
Revision en los extremos (ecuaciéon 5.18) = 0.798 <1.0 v

Condicion por flexién (ecuacion 5.20) = 0.708 <1.0 v
Revision de la seccion completa (ecuacion 5.21) = 0.978 <1.0v
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La seccion propuesta de IR 406 X 132.7 (W 16 X 89) se acepta por flexocompresion,
debido a que las condiciones cumplen con ser menores o iguales que 1.0

5.4.3 Disefio del contraviento

Para ejemplificar el disefio por capacidad del contraviento, se analizard el elemento
denominado CTV-1 de la figura 5.3 que corresponde a un perfil OR 254 X 254 X 16 (HSS 10 X
10 X 5/8) de tipo de acero ASTM A500 Grado B (NMX B-199 Grado B). Los elementos
mecanicos se muestran en la tabla 5.16. Dado que la combinacion que rige el disefio es la de
cargas verticales mas cargas accidentales, el factor de carga correspondientes es F.C.=1.1. Con
esta combinacion de cargas, el nodo j es el mas critico porque 1os momentos son mayores que en
el nodo i.

Los esfuerzos de fluencia f, y el esfuerzo ultimo f, se muestran en la tabla 5.17 para el
acero del perfil OR del elemento CTV-1. Asimismo, las magnitudes de los factores de
sobrerresistencia del material Ry y R; corresponden al estudio estadistico realizado en el capitulo
2 (tabla 2.20). Del Manual IMCA (2014), se obtienen las propiedades geométricas del perfil OR
254 X 254 X 16 (HSS 10 X 10 X 5/8), que se muestran en la tabla 5.18.

Tabla 5.16 — Acciones nominales en contraviento CTV-1

Accion FC. Comb1 Comb3 Comb4
(CutFFHcm) (WmtFFHwm) (S»

P (kg) 11 26,467.17 10,848.85 52,468.17

V (kg) 1.1 0 0 0

M; (kg-m) 1.1 -68,692.64 -18,067.41 87,094.30

MJ- (kg-m) 11 18,255.65 21,099.60 -211,925.84

Miax (kg-m) 1.1 -68,692.64 21,099.60 -211,925.84

Tabla 5.17 — Propiedades mecénicas del acero para el contraviento

f, f, E
(kg/cm?)  (kg/cm?) Ry Ri (kg/cm?)

Seccion Tipo de acero

ASTM A500

OR 254X254X16 (HSS 10X10X5/8) Grado B

3,235 4,077 1.12 111 2,038,901

Tabla 5.18 — Propiedades geométricas del perfil OR 254 X 254 X 16 (HSS 10 X 10 X 5/8)
A (cm?) = 135484 b(cm)= 2540 t(cm)= 1.588 |(cm®)= 12,653
b/t = 14.200 h/t= 14.200 h, (cm)= 18.256

5.4.3.1 Anadlisis elastico de segundo orden

Los efectos de segundo orden se obtienen aplicando los criterios de la seccion 1.5.1.1 de
las NTCEM-04, por lo tanto se deberan obtener los factores de amplificacion B; y B, asi como
las variables correspondientes.

*P, = 354,123 kg 1.1-(Cu+W,)
Q= 40 Factor de comportamiento sismico
Aon = 0.477 cm Desplazamiento correspondiente al primer nivel
hin=L = 425 cm Altura del primer nivel

YH = 1.6600E+04 kg Cortante sismico correspondiente al segundo nivel, es decir V,
Aplicando la ecuacion 5.6, se obtiene el indice de estabilidad.

I = 0.10 <0.30 v Por lo que no se requiere aumentar la rigidez
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Como el indice de estabilidad excede la magnitud de 0.08, no pueden despreciarse los
efectos de esbeltez debido a los desplazamientos. Conforme a las NTECM-04, los efectos de
segundo orden deberan ser incluidos en el disefio de columnas y vigas, ademas de considerar un
factor de longitud efectiva igual a K= 1.0. Sin embargo, la condicion de apoyo del contraviento
por estar conectado a placas de conexion que impiden rotacion y traslacion, se recomienda
emplear un factor de longitud efectiva igual a K= 0.65.

M; = 3.3425+02 kg-cm Menor momento en los extremos 1.1(Mcompi+McombatMcomba)
M, = 1.7257+05 kg-cm Mayor momento en los extremos 1.1(Mcompi*+Mcombs+Mcomba)
Tipo curvatura = Simple

C= 0.601 C= 0.6+0.4M,/M,, para tramos con curvatura simple
Lery = 478.32 cm Longitud real del contraviento (0.85*Lejes)
K-L/r= 3221 Relacion de esbeltez
Peg, = 2.6276E+06 kg Carga critica de pandeo elastico de la columna

Los factores de amplificacion se obtienen mediante las ecuaciones 5.3 y 5.4.
B,= 0.6107 B, = 1.1060

Con las ecuaciones 5.7 y 5.8 se obtendran los momentos de disefio en los extremos de las
columnas y los momentos de disefio en la zona central de la columna 0 momentos maximos. Por
lo tanto los elementos mecanicos finales del analisis elastico de segundo orden corresponden a:

Pu = 1021858-31 kg 1-1'(PComb1+ F)Comb3'|' PComb4)
Vu =0 kg 1-1'(VComb1+ VComb3+ VComb4)
Muox = -2.1453+05 kg-cm  1.1-( Mjcombit Mjcomba)+B2:(1.1-M; comba)

*

M yox = -1.8942E+06 kg-cm  By-[1.1-( Mj combrt Mjcombs)+Ba-(1.1-Mj comba)]

Dichos elementos mecanicos seran ultimos con los que se disefiara el contraviento CTV-
1.

5.4.3.2 Limitacion de la relacién ancho — espesor

Conforme la seccion F3.5a del documento AISC 341-10, los contravientos deberan
satisfacer los requerimientos de elementos moderadamente ductiles de acuerdo con la seccion
D1.1.

P=fA= 438289 kg
C.= 0261

Para el perfil OR 254 X 254 X 16 (HSS 10 X 10 X 5/8) del contraviento CTV-1
corresponde la siguiente:

And Amd
relacién patin (b/t) = 14.200 13.808 16.967 Patin moderadamente ddctil
relacion alma (h/t,) = 14.200 51.599 58.182 Alma altamente ddctil

5.4.3.3 Resistencia requerida del contraviento

Conforme a las previsiones sismicas AISC 341-10 seccion F3.3, la resistencia requerida
para los contravientos se obtendra de una combinacién de fuerzas gravitacionales mas la fuerza
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generada por la resistencia incrementada a cortante de la viga enlace. Asi, el incremento se debe
a la sobrerresistencia debido al material Ry y la sobrerresistencia debido al endurecimiento por
deformacion Qgp. Las magnitudes de sobrerresistencia dependen del tipo de acero y perfiles
(tabla 2.20), mientras que, la magnitud de sobrerresistencia debido al endurecimiento por
deformacion depende del tipo de seccion que sera de 1.25 para secciones IR (W) y 1.40 para
secciones en cajon. Estos factores de incremento son respecto al tipo de acero y perfil de la viga
enlace.

Vn = QpR,V, Ecuacion 5.35

A diferencia de la viga fuera del eslabdn, no se hace una reduccion de 0.88, ya que se
garantiza que el contraviento siempre tenga un comportamiento elastico y no presente problemas
de pandeo, asi el contraviento serd un puntal de compresion en la estructura.

Mediante la metodologia mostrada para el calculo del factor de sobrerresistencia que es
funcion del cortante sismico en la viga enlace, se determina dicho factor para obtener las fuerzas
de disefio del contraviento. La magnitud del Vssmo corresponde al cortante V de la tabla 5.9
(Comb4) sin factorizar.

%
'QVsismo = N/ V.

sismo

'QEDRyVn/

Vsismo

= 112'640/32‘847 =3.4292

Por lo tanto, las cargas de disefio finales, se obtienen reemplazando la carga sismica de
disefio por la carga sismica amplificada que denota la dependencia de la resistencia nominal
ajustada a cortante Vy de la viga enlace. Las magnitudes de estos elementos mecanicos ultimos
son:

Pu= 1.1-[PucombntPucomba)] + )]+ sismo- Pucombay = 231,390 kg

Vu: 1-1'[Vu(Comb1)+Vu(Comb3)]+Qsismo'vu(C0mb4): 0 kg
Muox= 1.1-[MjcombrytMjcombz)]+ )]+ sismoMjcombay=  -6.8345E+05 kg-cm
Muoy= 0 kg-cm
I\/I*uoxz 1-1'[Bl'(Mmax((:ombl)+Mmax(CombS))]+ )]+Qsismo'Mmax(Comb4) = -7.5871E+05 kg‘Cm
M*y= 0 kg-cm

5.4.3.4 Resistencia a compresion

Conforme a la seccion 3.2 de las NTCEM-04, la resistencia a compresion R. de un
elemento estructural sometido a carga axial se determina con la ecuacion 5.12, donde Fr es un
factor de resistencia de magnitud 0.90, A es un parametro de esbeltez que se obtiene con la
ecuacién 5.13, n es un coeficiente adimensional y E es el mddulo de elasticidad del acero

Clasificacion de las seccion
Patin = Tipo 1 (Disefio plastico y sismico)
Alma = Tipo 1 (Disefio plastico y sismico)

Dado que la seccidn es tipo 1, se revisa la resistencia a compresion del elemento.

K= 0.65

L= 478.32 cm
r= 9.652 cm
r,= 9.652 cm
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K-L/r = 32.212
A= 0.408
n= 14

Fr= 0.90

R.= 374,215 kg
P, = 231,390 kg
PR, = 0.618

La seccion propuesta de OR 254 X 254 X 16 (HSS 10 X 10 X 5/8) se acepta por
compresion, con una relacion de trabajo del 62%.

5.4.3.5 Resistencia a flexocompresién

En la practica, no es muy comun que los contravientos sean disefiados por
flexocompresidn, sin embargo, en marcos con contravientos excéntricos, la viga enlace transmite
momentos al contraviento mas la carga axial que resiste el contraviento, por lo tanto debera
realizarse la revision por flexocompresion. Las NTCEM-04 recomienda evaluar dos
procedimientos para el disefio de elementos estructurales que se encuentre sometidos a flexion y
compresion, es decir elementos flexocomprimidos.

Para la seccion propuesta del contraviento y con elementos mecanicos Ultimos, se revisan
las ecuaciones 5.19, 5.21 y 5.22, dichas condiciones se muestran a continuacion:

P.= 231,390 kg Rc = 374,215 kg
Muox = 6.8345+05  kg-cm FrP, = 394,461 kg
My = 0 kg-cm Mm = 3.3653+06  kg.cm
M uox = 7.5871E+05 kg-cm FrMp = 3.4924E+06 kg.cm
My = 0 kg-cm FrMpy = 3.4924E+06 Kg.cm

Asi,
Revision en los extremos (ecuacién 5.18) = 0.753 <1.0 v

Condicion por flexién (ecuacion 5.20) = 0.196 <1.0v
Revision de la seccion completa (ecuacion 5.21) = 0.844 <1.0v

La seccidn propuesta de OR 254 X 254 X 16 (HSS 10 X 10 X 5/8) se acepta por
flexocompresion, debido a que las condiciones cumplen con ser menores o iguales que 1.0

5.4.4 Disefio de la columna

Para ejemplificar el disefio por capacidad de la columna, se analizard el elemento
denominado COL-1 de la figura 5.3 que corresponde a un perfil IR 356 x 196.5 (W 14 X 132) de
acero ASTM A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50). Los elementos mecanicos se muestran en
la tabla 5.19. Dado que la combinacion que rige el disefio es la de cargas verticales mas cargas
accidentales, el factor de carga correspondientes es F.C.=1.1. Con esta combinacion de cargas, el
nodo j es el mas critico porque los momentos son mayores que en el nodo i.
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Tabla 5.19 — Acciones nominales en la columna COL-1

Accion FC. Comb1 Comb3 Comb4
(Cmt+FFHcwm) (WntFFHwm) CN)

P (kg) 1.1 109,066.70 38,138.73 47,824.47

V (kg) 1.1 662.77 247.56 529.83

M; (kg-m) 1.1 -68,692.64 -18,067.41 87,094.30

Mj (kg-m) 11 179,240.86 74,468.96 -115,879.53

Mpax (kg-m) 1.1 179,240.86 74,468.96 -115,879.53

Los esfuerzos de fluencia f, y el esfuerzo ultimo f, se muestran en la tabla 5.20 para el
acero del perfil IR del elemento COL-1. Asimismo, las magnitudes de los factores de
sobrerresistencia del material Ry y R; corresponden al estudio estadistico realizado en el capitulo
2 (tabla 2.20). Del Manual IMCA (2014), se obtienen las propiedades geométricas del perfil 356
x 196.5 (W 14 X 132), que se muestran en la tabla 5.21.

Tabla 5.20 — Propiedades mecanicas del acero de la columna COL-1

f, f, E
(kg/cm?)  (kg/cm?) Ry Ri (kg/cm?)
IR 356 X 196.5 (W 14 X 132) ASTM A572 Grado 50 3,515 4570 112 112 2,038,901.92

Tabla 5.21 — Propiedades geométricas del perfil IR 356 X 196.5 (W 14 X 132)

A (cm®) = 250.322 d(cm)= 37.338 t,(cm)= 1.638 b (cm) = 37.338
t(cm)= 2.616 Ky (cm) = 4.140 ky (cm) = 3.969 b2t = 7.150
hit,= 17.700 Iy (cm%) = 63,683.408 Zy(cm®)= 3,834.573 hy(cm)= 34.544

Seccion Tipo de acero

5.4.4.1 Anadlisis elastico de segundo orden

Los efectos de segundo orden se obtienen aplicando los criterios de la seccion 1.5.1.1 de
las NTCEM-04, por lo tanto se deberan obtener los factores de amplificacion B; y B, asi como
las variables correspondientes.

2P, = 354,123 kg 1.1-(Cu+W,)
Q=40 Factor de comportamiento sismico
Aon = 0.477 cm Desplazamiento correspondiente al primer nivel
hin=L = 425 cm Altura del primer nivel

¥H = 1.6600E+04 kg Cortante sismico correspondiente al segundo nivel, es decir V,
Aplicando la ecuacién 5.6, se obtiene el indice de estabilidad.
I= 0.10 <0.30 v Por lo que no se requiere aumentar la rigidez

Como el indice de estabilidad excede la magnitud de 0.08, no pueden despreciarse los
efectos de esbeltez debido a los desplazamientos. Conforme a las NTECM-04, los efectos de
segundo orden deberan ser incluidos en el disefio de columnas y vigas, ademas de considerar un
factor de longitud efectiva igual a K= 1.

M; = 3.3425+E02 kg-cm Menor momento en los extremos 1.1(Mcombi+McombstMcomba)
M, = 1.3783E+05 kg-cm Mayor momento en los extremos 1.1(Mcompi*+Mcombs+Mcomba)
Tipo curvatura = Simple
C= 0.601 C=0.6+0.4M4/M,, para tramos con curvatura simple
K-L/r = 44.50 Relacion de esbeltez
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Peg = 2.5437E+06 kg Carga critica de pandeo elastico de la columna
Los factores de amplificacion se obtienen mediante las ecuaciones 5.2 y 5.3.
B,= 0.6423 B, = 1.1060

Con las ecuaciones 5.7 y 5.8 se obtendran los momentos de disefio en los extremos de las
columnas y los momentos de disefio en la zona central de la columna 0 momentos maximos. Por
lo tanto los elementos mecanicos finales del analisis elastico de segundo orden corresponden a:

P, = 214,532.37 kg 1.1-(Pcombi* Pcombst Pcomba)

V,= 1,584.37 kg 1.1-(Vcombat Veombst Vcomba)
Myox = 1.3811E+05 kg-em  1.1-( Mj combit Mj comba)+B2:(1.1-M; compa)
Mo = 8.8701E+04 kg-cm  Bi[1.1-( Mj compat M; combs)+B2:(1.1-Mj comba)]

Dichos elementos mecanicos seran ultimos con los que se disefiara la columna COL-1.
5.4.4.2 Limitacion de la relacion ancho — espesor

Conforme la seccién F3.5a del documento AISC 341-10, para columnas debera satisfacer
los requerimientos de elementos altamente ductiles de acuerdo con la seccion D1.1.

P=1fA= 879,882  Kg
C.= 0271

Para el perfil IR 356 X 196.5 (W 14 X 132) correspondiente a la columna COL-1
corresponde la siguiente:

And Amd
relacion patin (b/t) = 7.150 7.225 9.152 Patin altamente ductil
relacion alma (h/t,) = 17.700 49.313 55.543 Alma altamente ddctil

5.4.4.3 Resistencia requerida de la columna

Conforme a las previsiones sismicas AISC 341-10 seccion F3.3, la resistencia requerida
para las vigas fuera de la viga enlace serd de una combinacion de fuerzas gravitacionales mas la
fuerza generada por la resistencia incrementada a cortante de la viga enlace. Asi, el incremento
se debe a la sobrerresistencia debido al material Ry, y la sobrerresistencia debido al
endurecimiento por deformacion Qgp. Las magnitudes de sobrerresistencia dependen del tipo de
acero de los perfiles (tabla 2.20), mientras que, la magnitud de sobrerresistencia debido al
endurecimiento por deformacién depende del tipo de seccion que sera de 1.25 para secciones IR
(W) y 1.40 para secciones en cajon.

Para el disefio de la columna se toma en cuenta la sumatoria de las resistencias nominales
que actdan por encima de la columna en consideracion XV,. Adicionalmente, podra ajustarse la
suma de las resistencias nominales de las vigas enlace XV, por el efecto de la sobrerresistencia de
la fuerza horizontal en un 88%. Con la ecuacion 5.36 se define la carga axial que estard
actuando sobre la columna.

Vy = 0.8842pR, 3V, Ecuacion 5.36

Asi, la figura 5.12 muestra la consideracion de la suma de las resistencias nominales de
las vigas enlace XV, para el disefio de la columna denominada COL-1.
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COL-1

Figura 5.12 — Distribucion de las resistencias nominales de las vigas enlace

Se considera que, los perfiles de las vigas enlace de todos los niveles son IR 406 X 99.8
(W 16 X 67), por lo tanto V, corresponde a la resistencia nominal de la viga enlace propuesta.

Vo= 80,457 kg

ZVnZ an + Vn2 + Vn3 + Vn4: 4'Vn 321,827 kg
Py-sismica= O-88'g2ED'Ry'ZVn = 396,491 kg

Por lo tanto, la carga de disefio axial final, se obtiene reemplazando la carga axial
sismica de disefio por la carga axial sismica amplificada que denota la dependencia de la
resistencia nominal ajustada a cortante Vy de la viga enlace. Las magnitudes de estos elementos
mecanicos ultimos son:

l:)u: 1-1‘[Pu(Combl)+Pu(Comb3)]+)]+Pu—sismica: 558:41722 kg

Vu= 1-1'[Vu(Combl)+Vu(Comb3)+Vu(Comb4)]: 1’584-20 kg
Mu0y= 11( Mj comb1t Mj Comb3)+BZ'(1.1'Mj Comb4)= 1.3811+05 kgcm

Myox= 0 kg-cm
M*uoy: Bl[ll( Mj Comb1t Mj Comb3)+BZ‘(1-1‘Mj Comb4)] = 8.8701E+04 kgcm
M*ox= 0 kg-cm

5.4.4.4 Resistencia a compresion

Conforme a la seccion 3.2 de las NTCEM-04, la resistencia a compresion R. de un
elemento estructural sometido a carga axial se determina con la ecuacion 5.12, donde Fr es un
factor de resistencia de magnitud 0.90, A es un parametro de esbeltez que se obtiene con la
ecuacion 5.13, n es un coeficiente adimensional y E es el modulo de elasticidad del acero

Clasificacion de las seccion
Patin = Tipo 1 (Disefio plastico y sismico)
Alma = Tipo 1 (Disefio plastico y sismico)

Dado que la seccidn es tipo 1, se revisa la resistencia a compresion del elemento.
K= 1.00
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L= 42500 cm
r= 15951 c¢m
r,= 9.550 cm

K-L/r = 44,501
= 0.588
n= 14
Fr= 0.90
.= 686,518 kg
P, = 558,417 kg
PJ/R.= 0.813

La seccion propuesta de IR 356 X 196.5 (W 14 X 132) se acepta por compresion, con una
relacion de trabajo del 81%.

5.4.45 Resistencia a cortante

En la seccion 3.3.3 de las NTCEM-04 se estipulan las condiciones que deberan ser
revisadas en miembros que se encuentre sometidos a fuerzas cortantes. La resistencia a disefio
por fuerza cortante Vg de una viga o trabe de seccion IR (W), CE (C) o cajon se obtiene con la
ecuacion 5.33.

Para el perfil propuesto de la columna, se tiene la siguiente relacion peralte/espesor del
alma (d-2-t)/t,, igual a 17.70. Sobre esa base, se cumple con la primera condicion establecida por
las NTCEM-04, por ende se define que el alma mostrar una falla por cortante en el intervalo de
endurecimiento por deformacion.

Asi, mediante la ecuacion 5.34, se tiene que:
A,= 61171 cm’?

Ve= 127,719 kg
Vo= 1,584 kg
VdVr=  0.012

La seccién propuesta de IR 356 X 196.5 (W 14 X 132) se acepta por cortante, con una
relacion de trabajo del 1%.

5.4.4.6 Resistencia a flexocompresion

Las NTCEM-04 recomiendan evaluar dos procedimientos para el disefio de elementos
estructurales que se encuentre sometidos a flexion y compresion, es decir elementos
flexocomprimidos.

Para la seccion propuesta de la columna y con elementos mecanicos ultimos, se revisan
las ecuaciones 5.19, 5.21 y 5.22, dichas condiciones se muestran a continuacion:

P, = 558,417 kg Rc = 686,518 kg
Mux= 0 kg-cm Fr-Py= 791,894 kg
Myy = 1.3811+05  kg-cm Mn= 11772407  kg.cm
M ux = 0 kg-cm FaMy = 1.2131E+07 kg.cm
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M’uy = 8.8701E+04 kg-cm FrMpy = 5.8580E+06 kg.cm

Revision en los extremos (ecuaciéon 5.18) = 0.719 <1.0v
Condicién por flexion (ecuaciéon 5.20) = 0.024 <1.0v
Revisién de la seccion completa (ecuacion 5.21) = 0.829 <1.0v

La seccion propuesta de IR 356 X 196.5 (W 14 X 132) se acepta por flexocompresion,
debido a que las condiciones cumplen con ser menores o iguales que 1.0

5.5 Comentarios finales

Los marcos con contravientos excéntricos son un claro ejemplo de aplicacion del disefio
por capacidad, debido a que, la premisa de disefio define un mecanismo de deformacion plastica
mediante la fluencia de la viga enlace o eslabdn por cortante y evita la formacién de modos de
falla no deseados.

Con base en lo anterior, la viga enlace es el primer elemento estructural que se disefia bajo
los criterios de resistencia de disefio. Como la viga enlace es el punto critico de disefio, debera
garantizarse que este elemento estructural tenga un comportamiento inelastico bajo los criterios
para lo cual fue disefiado (fluencia por cortante o por flexion). Por otra parte, se considera que el
eslabon por cortante es una “zona protegida” donde no puede permitirse fallas por pandeo local,
por lo que se deberd tomar en cuenta la revision de la relacion ancho-espesor, del arriostramiento
lateral del enlace y de los atiesadores en el alma de la viga enlace (inciso g de la figura 5.2).

Los contravientos, la viga fuera del eslabon, las columnas y las conexiones se disefiaran
bajo los principios de disefio por capacidad, es decir, seran disefiados para resistir las
solicitaciones inducidas a nivel de resistencia ultima de la viga enlace y no por las fuerzas
laterales provocadas por la accidén sismica de disefio. Para ello, se obtiene el factor de
sobrerresistencia sismica Quysismo (eCuacion 5.31).

Los contravientos se disefiaran bajo la accion de fuerzas axiales y momentos flexionantes,
sustituyendo las acciones por las fuerzas laterales por fuerzas que se desarrollan en la viga enlace
de su resistencia esperada (Vn); es decir, Qep-Ry-Vy (inciso i de la figura 5.2).

Las vigas fuera del enlace se disefiaran bajo los esfuerzos sismicos que se desarrollen en la
viga enlace cuando Vn= 0.88-Qep:-Ry-V, (inciso h de la figura 5.2) mientras que, para las
columnas, se debera considerar la resistencia esperada de todas las vigas enlace que actuen por
encima de la columna a disefiar; es decir, Vy= 0.88-Qep-Ry-ZV, (inciso j de la figura 5.2).

En el disefio de las conexiones, los elementos mecanicos de disefio ultimos dependeran de
las resistencias esperadas de la viga enlace (Py y Mp). Debera prestarse atencion cuando la
excentricidad del contraviento sea en un extremo de la viga (figura 1.13b del Capitulo 1), ya que
esta conexion tendré que resistir la rotacion inelastica de la viga enlace.

Asi, el criterio de disefio por capacidad busca garantizar que las porciones de viga fuera
del eslabdn, los contravientos y las columnas, tengan un comportamiento eléstico y que las
deformaciones inelasticas se concentren en la viga enlace.

Finalmente, en este tipo de sistema estructural (marcos contraventeados excéntricamente)
la viga enlace es el elemento estructural que define en gran parte la ductilidad del sistema. Sobre
esa base, investigaciones recientes como Mansour (2010), Kusyilmaz y Topkaya (2013), Ji et al.
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(2014), Mohebkhah y Chenegi (2014), , entre otros; han estudiado el comportamiento de marcos
con contravientos excéntricos de manera analitica y experimental, variando la longitud de la viga
enlace (eslabones cortos y largos), con secciones reducidas (dve < dver) de viga enlace respecto a
la porcion fuera del eslabon, esfuerzos de fluencia inferiores (fyve < fyver), diferentes tipos de
secciones (viga enlace de seccion cajon y viga fuera del enlace seccion IR), variando la relacién
e/L (rigidez lateral del sistema); puesto que el comportamiento y la resistencia de la viga enlace
influye de manera directa en el disefio del resto de los elementos. Es decir, tener una viga enlace
con un area del alma a cortante muy grande (Aw), dara como resultado elementos de disefio muy
esbeltos (columna, contravientos, etc.), lo que serd impractico en la construccién de este tipo de
sistemas estructurales.

Es importante hacer mencion que un edificio estructurado con marcos con contraventeo
excéntrico, tambien existen marcos momento-resistentes que deberan ser disefiados conforme a
la normativa vigente para marcos con detallado ductil de las NTCEM-04. En otras palabras,
deberén de satisfacerse los criterios establecidos en la seccion 6 de las NTCEM-04 para
estructuras ductiles.
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6 Andlisis y disefios elasticos de los modelos de estudio
6.1 Antecedentes

En los capitulos anteriores, se ejemplifico el disefio por capacidad de un marco de acero
con contravientos excéntricos, el comportamiento esperado de la viga enlace ante solicitaciones
sismicas, la tendencia y uso constructivo de edificios con este sistema estructural, los tipos de
perfiles de acero mas comunes en edificios contraventeados y finalmente, el comportamiento de
la viga enlace, ante sismo asi como en pruebas experimentales.

Es por ello que, en este capitulo se realizara el disefio por capacidad de un edificio de acero
con base en marcos contraventeados excéntricamente tanto para los elementos que corresponde
al marco con contraviento excéntrico como a los elementos cuya configuracion corresponde a
marco momento-resistente. Para que el disefio del sistema estructural derive en un mecanismo de
colapso, donde la viga enlace sera el elemento que cedera ante las demandas sismicas.

6.2 Descripcion de los modelos

Se estudian dos edificios de 6 y 9 niveles con alturas respectivas de 21.70 y 32.20 metros,
estructurado con marcos ductiles de acero con contravientos excéntricos. Para ambos edificios,
en el disefio se utilizé la maxima ductilidad permitida por las NTCEM-04, es decir para un factor
de comportamiento sismico Q= 4.0. Se consider6 que los edificios estarian ubicados en la zona
del lago de la Ciudad de México, es decir en la zona Il (NTCS-04) con un periodo del suelo
correspondiente a Ts= 2.0 s y periodos caracteristicos T,= 1.175 y Tp= 2.40 s. Los edificios
cumplen con todas las condiciones de regularidad estipuladas en la seccién 6.1 de las NTCS-04,
por lo tanto el factor de irregularidad es igual a FI= 1.0. El uso de los edificios sera para oficinas
por lo que, corresponde al grupo B1, por lo que no serd necesario incrementar las ordenadas
espectrales.

Los edificios con base en seis marcos de acero en cada direccion cuyas longitudes son de
33.00 metros (ambas) y con una altura total de 21.70 metros para el modelo de 6 niveles y de
32.20 metros para el modelo de 9 niveles. La altura del primer entrepiso es de 4.20 y el resto de
los entrepisos la altura tipo es de 3.50 metros. El sistema de piso que se considerd es losacero,
cuya orientacion de la lamina es diferente en cada tablero para que se desarrolle una rigidez de
piso similar en ambas direcciones (sistema de piso rigido) ademdas de considerar pisos
simplemente apoyados, es decir solo se transmitiran fuerzas cortantes de las vigas secundarias a
las vigas principales (Perea, 2014). En la figura 6.1 se muestran las dimensiones en planta del
edificio asi como las alturas correspondientes para cada direccion (x y y) y la orientacion de la
losacero en cada tablero.

6.2.1 Definicion de las cargas

El sistema de piso que se utilizara para los edificios de acero es mediante el sistema
constructivo de losacero. Adicionalmente a las cargas muertas se consideran cargas adicionales
que actuan sobre la losa como son los rellenos, impermeabilizaciones, instalaciones, acabados y
la carga adicional estipulada por reglamento (NTCA-04). En la tabla 6.1 se muestran las cargas
muertas por entrepiso y en la tabla 6.2 se muestra las cargas muertas en la azotea.

En relacion a las cargas vivas, se consideraron dos tipos de cargas, la carga viva maxima
W, la cual serd empleada para el disefio estructural por fuerzas gravitacionales y las cargas vivas
instantaneas W, las cuales se usaran para el disefio por fuerzas laterales, es decir para fuerzas
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sismicas. En la tabla 6.3 se muestran las magnitudes consideradas para este tipo de cargas,
considerando que la magnitud esta en funcion del destino del piso o cubierta (NTCA-04).
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Figura 6.1 — Vista en planta y en elevaciones de los edificios propuestos

Tabla 6.1 — Cargas muertas de entrepiso

Concepto Peso (kg/m?)
Losacero 277
Vitropiso 25
Mamparas de vidrio interiores 45
Mortero para nivelacién 25
Instalacion y plafones 40
Carga adicional por reglamento (NTCA-04) 40
Total carga muerta 452

Tabla 6.2 — Cargas muertas en azotea

Concepto Peso (kg/m?)
Losacero 277
Entortado e impermeabilizacion 55
Instalacion y plafones 40
Carga adicional por reglamento (NTCA-04) 20
Total carga muerta 392

Tabla 6.3 — Cargas vivas unitarias segun las NTCA-04

Destino de piso o cubierta Wo, (kg/m?) W, (kg/m?)
Oficinas, despachos y laboratorios 250 180
Azoteas con pendiente menor del 5% 100 70

6.2.2 Combinaciones de cargas

Como se estipula en la seccion 3.3 de las NTCA-04, deberan considerarse distintas
combinaciones de acciones asi como para cualquier estado limite de falla posible. Cada
combinacion en estudio sera multiplicada por los factores de carga correspondiente, tal que para
combinaciones que solo impliquen cargas permanentes y acciones variables, el factor sera de
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1.4, mientras que para acciones permanentes, variables y accidentales (sismo), el factor sera de
1.1.

Tabla 6.4 — Combinaciones de carga de disefio
Comb. CM Wm Wa FFHCMX FFHCMY FFHWmX FFHWmY FFHWaX FFHWaY SX Sy

Comb101 14 14 - 14 14 14 14 - - -

Comb102 14 14 - 1.4 -1.4 1.4 -1.4 - - -

Comb103 1.4 14 - -1.4 1.4 -1.4 1.4 - - -

Comb104 14 1.4 - -1.4 -1.4 -1.4 -1.4

Comb201 1.1 - 11 11 11 - - 11 11 1.1 0.330
Comb202 1.1 - 11 11 -1.1 - - 1.1 -11 1.1 0.330
Comb203 11 - 11 -1.1 11 - - -1.1 11 11  0.330
Comb204 11 - 11 -1.1 -1.1 - - -1.1 -1.1 11  0.330
Comb211 11 - 11 11 11 - - 11 11 11 -0.330
Comb212 11 - 11 11 -1.1 - - 11 -1.1 11 -0.330
Comb213 1.1 - 11 -1.1 11 - - -1.1 11 1.1 -0.330
Comb214 11 - 11 -1.1 -11 - - -1.1 -11 1.1  -0.330
Comb221 1.1 - 11 11 11 - - 11 11 -1.1 0.330
Comb222 1.1 - 11 11 -1.1 - - 1.1 -11 -1.1  0.330
Comb223 11 - 11 -1.1 11 - - -1.1 11 -1.1 0.330
Comb224 11 - 11 -1.1 -1.1 - - -1.1 -1.1 -1.1 0.330
Comb231 11 - 11 11 11 - - 11 11 -1.1 -0.330
Comb232 11 - 11 11 -1.1 - - 11 -1.1 -1.1 -0.330
Comb233 1.1 - 11 -1.1 11 - - -1.1 11 -1.1 -0.330
Comb234 11 - 11 -1.1 -11 - - -1.1 -11 -1.1 -0.330
Comb241 11 - 11 11 11 - - 11 11 0.330 1.1
Comb242 11 - 11 11 -1.1 - - 11 -1.1 0.330 1.1
Comb243 11 - 11 -1.1 11 - - -1.1 11 0330 11
Comb244 11 - 11 -1.1 -1.1 - - -1.1 -1.1 0330 11
Comb251 11 - 11 11 11 - - 11 11 0.330 -1.1
Comb252 11 - 11 11 -1.1 - - 11 -1.1 0.330 -1.1
Comb253 1.1 - 11 -1.1 11 - - -1.1 11 0.330 -11
Comb254 1.1 - 11 -1.1 -1.1 - - -1.1 -11 0.330 -11
Comb261 1.1 - 11 11 11 - - 11 11 -0.330 11
Comb262 1.1 - 11 11 -1.1 - - 1.1 -11 -0.330 11
Comb263 11 - 11 -1.1 11 - - -1.1 11 -0.330 1.1
Comb264 11 - 11 -1.1 -1.1 - - -1.1 -1.1 -0.330 1.1
Comb271 11 - 11 11 11 - - 11 11 -0.330 -1.1
Comb272 11 - 11 11 -1.1 - - 11 -1.1 -0.330 -1.1
Comb273 1.1 - 11 -1.1 11 - - -1.1 11 -0.330 -1.1
Comb274 1.1 - 11 -1.1 -11 - - -1.1 -11 -0.330 -1.1

Asi, de acuerdo con las NTCEM-04 para estructuras de acero deberan considerarse
fuerzas ficticias horizontales para tomar en cuenta las imperfecciones iniciales sobre la
estabilidad de la estructura. Estas fuerzas ficticias se consideran en todas las combinaciones de
carga y cuya magnitud serd igual a 0.005 veces la carga vertical de disefio actuante en cada
nivel.

En la tabla 6.4 se enuncian las combinaciones consideradas para el disefio de los
elementos estructurales con su factor de carga correspondiente (1.4 para cargas gravitacionales y
1.1 para cargas accidentales), Cy es carga muerta, Wp, carga viva maxima, W, carga viva
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instantdnea, FFHcvux Y FFHcewmy es la fuerza ficticia debido a Cy en la direccion x y y
respectivamente, FFHwmx Y FFHwmy €s la fuerza ficticia debido a W, en ambas direcciones,
FFHwax ¥ FFHway es la fuerza ficticia debido a W, en las direcciones x y y. Finalmente, la carga
accidental por sismo en ambas direcciones son Sy y Sy.

6.2.3 Distribucidn de los contravientos en planta

Con el objetivo de proponer una distribucion de los contravientos en planta y que se
cumplan los requisitos de distorsiones permisibles de entrepiso para seguridad contra colapso asi
como las distorsiones para la limitacion de dafios a elementos no estructurales, se propusieron
diferentes configuraciones de distribucion de contravientos para cumplir los requisitos de
distorsiones maximas contra prevencion de colapso (dy < 2.0%) y de limitacion de dafios (dy <
0.4%) conforme al Apéndice A de las NTCS-04.

Asi, en la figura 6.2 se muestran las diferentes propuestas de configuraciones de
distribucion en planta tipo, de los contravientos en todos los niveles, respetando que el modelo
continuard siendo regular en sus rigideces de entrepiso. Para cada configuracion se fue
obteniendo sus periodos de vibrar asi como las distorsiones de entrepiso. En la tabla 6.5 se
muestran estos resultados.

Tabla 6.5 — Informacion de las distribuciones propuestas de contravientos para la planta tipo

Periodos fundamentales T, (s) Distorsiones maximas (%)

Configuracién . . . y Colapso Limitacion de dafios
Direccion X Direccion y

8, 3,
a) 1.6214 1.7884 7.27 1.01
b) 1.0743 1.1574 2.54 0.35
c) 1.2068 1.3022 3.75 0.52
d) 0.9633 0.9824 1.71 0.23
e) 0.9434 0.9614 1.98 0.27

Con base en los resultados de la tabla 6.5 que corresponde a cada una de la distribucion
en la planta tipo de los contravientos, se hace muestra en la figura 6.2a que los contravientos se
encuentra situados en los marcos exteriores en ambas direcciones y en relacion con la tabla 6.1,
las distorsiones no cumplen con lo estipulado en las NTCS-04 (distorsion contra colapso menor
del 2% y contra limite de dafios menor del 0.40%). En la configuracion de la figura 6.2b se
adicionaron contravientos en los marcos intermedios en ambas direccién y con base en lo
mostrado en la tabla 6.1, no se cumple con el limite del 2.0% de distorsion contra colapso pero si
contra el limite de dafios. Por otra parte, la configuracion de la figura 6.2c tiene dos crujias con
contravientos en ambas direcciones, esta configuracion nuevamente no cumple con ninguna de
las distorsiones conforme al Reglamento (NTCS-04). Sobre esa base, las configuraciones de la
figura 6.2a a la 6.2c son descartadas por no cumplir las distorsiones.

Ahora, la figura 6.2d que ademéas de los contravientos en dos crujias en los marcos
exteriores, se agrega una crujia contraventeada en los marcos intermedios. Esta configuracion
(figura 6.2d) cumple con los limites de distorsiones, mostrando una distorsién maxima de 1.71%
contra colapso y una distorsion de 0.23% contra limite de dafios.

Finalmente, la figura 6.2e tanto en los marcos exteriores como en los intermedios,
contempla dos crujias contraventeadas en ambas direcciones. Esta distribucion de contravientos
cumple con ambas distorsiones, sin embargo; el realizar el disefio de las columnas por capacidad
para marcos con contravientos excéntricos, las columnas que sean adyacentes de dos crujias
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contraventeadas (columnas en las interseccion de los ejes B, E, 2 y 5) pudiera presentar ciertos
problemas de axializacion (Pr > Pycrav + 2V, de cada entrepiso), por efecto de la contribucion del
sismo perpendicular a la direccion del sismo de anélisis.
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Figura 6.2 — Vista en planta tipo con diferentes distribuciones de contravientos

Asi, la figura 6.2d serd la configuracion de distribucidn de contravientos excéntricos para
el disefio por capacidad del edificio de estudio, ya que para los perfiles propuestos aun sin
diseiar, se cumplen con ambas distorsiones conforme al reglamento.

6.2.4 Analisis sismico

Las estructuras en estudio se proponen con una ubicacion en la zona Illb de la
zonificacion del Distrito Federal para fines de disefio sismico (seccion 1.4, NTCS-04), por lo
que se considera un periodo de suelo dominante Ts= 2.0 s. Asi, conforme al Apéndice normativo
de las NTCS-04, las magnitudes de los periodos caracteristicos son To= 1.175y Ty= 2.40 s, un
coeficiente de aceleracion del terreno ap= 0.25, un cociente k= 0.35 y finalmente un coeficiente
sismico ¢=0.1214.

6.2.4.1 Condiciones de regularidad de la estructura
Para que una estructura se considere regular debe satisfacer los siguientes requisitos
(NTCS-04):

1. Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales por lo que toca a
masas, asi como a muros y otros elementos resistentes. Estos son, ademas, sensiblemente
paralelos a los ejes ortogonales principales del edificio.

2. Larelacién de su altura a la dimension menor de su base H/B no pasa de 2.5.

Modelo 6 niveles. H/B=21.70/33.00=0.82 < 2.5
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Modelo 9 niveles. H/B=32.20/33.00= 0.97 < 2.5

La relacion de largo a ancho de la base B/L= 1.0 no excede de 2.5.

En planta no tiene entrantes ni salientes.

En cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente.

No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso.

El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para disefio sismico,

no es mayor que 110 por ciento del correspondiente al piso inmediato inferior ni, excepcion

hecha del daltimo nivel de la construccion, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

8. Ningun piso tiene un &rea, delimitada por los pafios exteriores de sus elementos resistentes
verticales, mayor que 110 por ciento de la del piso inmediato inferior ni menor que 70 por
ciento de ésta.

9. Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direcciones sensiblemente
ortogonales por diafragmas horizontales y por trabes o losas planas.

10. Ni la rigidez ni la resistencia al corte de ningun entrepiso difieren en mas de 50 por ciento de
la del entrepiso inmediatamente inferior.

11. En ningln entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, es, excede del diez
por ciento de la dimensién en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la excentricidad
mencionada.

Nookow

Debido a que los modelos satisfacen todos los requisitos de la seccion 6.1 de las NTCS-04 no
es necesario hacer alguna reduccion por irregularidad de la estructura.

6.2.4.2 Factores de reduccion por ductilidad Q’ y sobrerresistencia R

Conforme al Apéndice A de las NTCS-04, para realizar los analisis sismicos podran
reducirse las ordenadas espectrales por los factores de reduccién por ductilidad Q’ vy
sobrerresistencia R. Asi con un factor de comportamiento sismico Q= 4 y con los datos de la
seccion 6.2.3, los factores de reduccion resultaron Q’= 4.891 y R= 2.051 para el modelo de 6
niveles mientras que para el modelo de 9 niveles las magnitudes de dichos factores son Q’=
5.593 y R=2.019.

6.2.4.3 Espectros de disefio

Con los datos antes mencionados se calcula el espectro de disefio conforme a la metodologia
de la seccion A.3 del Apéndice A de las NTCS-04 (A.3), para ello se adoptd como ordenada del
espectro de aceleraciones para disefio sismico, a, expresada como fraccion de la gravedad. El
espectro de disefio sismico calculado se muestra en la figura 6.3. Se hace notar el espectro de
disefio elastico (peligro sismico) y el espectro de disefio inelastico (reducido por el factor de
ductilidad Q’, sobrerresistencia R) para ambas direcciones. ES importante mencionar que este
espectro no incluye la interaccion suelo — estructura (ISE), por lo tanto el factor de reduccion por
amortiguamiento suplementario fue considerado igual a = 1.

6.3 Disefio por capacidad de marcos con contravientos excentricos

Conforme a la metodologia propuesta mostrada en la figura 5.2 y con base en algunas
consideraciones para marcos ductiles de las NTCEM-04, se procede a predimensionar las
secciones transversales para cada elemento estructural, comenzando por la viga enlace o eslabon,
ya que todos los elementos estructurales que sean adyacentes a la viga enlace dependeran su
capacidad de disefio Vp.
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Figura 6.3 — Espectros de disefio elastico e inelastico conforme al Apéndice A de las NTCS-04 para los
modelos de estudio

6.3.1 Configuracion geométrica de los modelos de estudio

Conforme a los resultados de la tabla 6.4, la distribucion en planta de los contravientos de
la figura 6.2 inciso d, desarroll6 un comportamiento aceptable en cuanto a las distorsiones de un
modelo con un predisefio basico, es decir, aunque se han propuesto secciones transversales que
aun no han sido analizadas ni disefiadas a detalle, tuvo un comportamiento estable. Asi, en la
figura 6.4 y 6.5 se muestra la planta tipo de la distribucion de contravientos asi como de los
perfiles propuestos para cada seccion de elementos estructural y se muestran las elevaciones de
los marcos que llevan contravientos en dos crujias y los marcos momento resistentes. Las figuras
6.4 y 6.5 corresponden a los modelos de 6 y 9 niveles respectivamente.
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Figura 6.4 — Modelo de 6 niveles: a) Planta tipo, b) Marcos perimetrales, ¢) Marcos
intermedios y d) Marcos centrales

Los elementos estructurales seran propuestos de acuerdo con con la tendencia
constructiva y uso de perfiles para este tipo de sistema estructural (Capitulo 3). Asi, para los
marcos contraventeados excéntricamente se utilizaran perfiles de seccion IR (W) para vigas
enlace, vigas fuera del enlace y columnas de acero A572 Grado 50, mientras que para los
contravientos se empleara perfiles tipo OR (HSS) de acero A500 Grado B. Por otra parte, para el
resto de los elementos que no tenga adyacente una viga enlace, se emplearan perfiles IR (W)
para las vigas y columnas.
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Figura 6.5 — Modelo de 9 niveles: a) Planta tipo, b) Marcos perimetrales, c) Marcos
intermedios y d) Marcos centrales

En la figura 6.6 se muestran los isométricos de los modelos de 6 y 9 niveles, se hace notar
la configuracion de los tableros con las vigas secundarias de forma alternada con el objetivo de
garantizar que en ambas direcciones se tenga un sistema de piso rigido similar. Aunque tendra
desventajas constructivas, colocar tableros alternados se evita tener un sistema de piso rigido en
una sola direccién y flexible en otra.

a) Modelo de 6 niveles b) modelo de 9 niveles

Figura 6.6 — Isométricos de los modelos de estudio
6.3.2 Predisefio de las vigas enlace

Conforme a la metodologia propuesta de la figura 5.2, se propondrén las longitudes de la
viga enlace y el peralte de estas. Se considera que la longitud de la viga enlace e debera ser
menor o igual del 20% de la longitud de la crujia Lcnja mientras que, el peralte del perfil d sea
mayor o igual a la longitud de la crujia Lcnjia entre 25. Asimismo, se requieren los cortantes
sismicos para poder estimar la resistencia del alma a cortante para poder predisefiar la seccion
del perfil para la viga enlace. Se considera que la magnitud de e < 0.20- L¢yjia para garantizar que
la viga enlace fluird por cortante (viga enlace corta).
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Por otra parte, conforme al AISC 341-10 (seccién F3.5b 1), las vigas enlace o eslabones
deberan satisfacer los requerimientos de elementos altamente ductiles de acuerdo con la seccion
D1.1 del mismo manual. Existe la excepcion de que cuando las vigas enlace sean consideradas
como vigas enlace corta, los patines podran satisfacer los requerimientos de miembros
moderadamente ductil.

En las tablas 6.6 y 6.7 se muestran los calculos de las fuerzas sismicas conforme a la
normativa vigente para los sistemas estudiados. Dichas fuerzas sismicas se obtuvieron mediante
la ecuacion 5.1,

Mediante la tabla 6.8 y 6.9 se predisefian las secciones propuestas de viga enlace para los
marcos con contravientos excéntricos, la longitud de la crujia es igual a Lerjia= 7.00 m, asi que,
se obtienen los parametros iniciales para calcular la longitud de la viga enlace e, el peralte
minimo de la seccion dminimo asi como el cortante ultimo V,, que estara actuando sobre los enlaces
por nivel y el cortante resistente V,= ¢-0.6-Ayfy (figura 5.5).

Tabla 6.6 — Fuerzas sismicas laterales del modelo de 6 niveles
Entrepiso h, (m) h; (m) W, (ton) W;-h; (ton) W;-h? (ton) Fi Vi

6 3.50 21.70 503.12 10,918 236,913  105.692 105.692
5 3.50 18.20 688.25 12,526 227,975  121.263 226.955
4 3.50 14.70 688.25 10,117 148,724 97.943 324.898
3 3.50 11.20 688.25 7,708 86,334 74.623 399.521
2 350 7.70 688.25 5,300 40,806 51.304 450.824
1 420 420 688.25 2,891 12,141 27.984 478.808

Y= 2170 - 3,944 49,460 752,893  471.203 1,955.14

Tabla 6.7 — Fuerzas sismicas laterales del modelo de 9 niveles

Entrepiso h, (m) h;(m) W;@on) W;-h;(ton) W;-h?@on) F V;
9 3.50 32.20 503.12 16,200 521,653 98.624 98.624
8 3.50 28.70 688.25 19,753 566,903 120.250 218.874
7 350 25.20 688.25 17,344 437,065 105.585 324.460
6 350 21.70 688.25 14,935 324,089 90.921 415.381
5 3.50 18.20 688.25 12,526 227,975 76.256 491.637
4 3.50 14.70 688.25 10,117 148,724 61.592 553.228
3 3,50 11.20 688.25 7,708 86,334 46.927 600.155
2 3.50 7.70 688.25 5,300 40,806 32.262 632.417
1 4.20 4.20 688.25 2,891 12,141 17.598 650.015
> = 3220 - 6,009 106,774 2,365,689 650.015

Tabla 6.8 — Predisefio de las vigas enlaces del edificio de 6 niveles

N e e PRI e R ol o e R patin Alma
6 3.50 7.00 1.05 356X56.7 28 35.8 v 106 53 169 320 v Tipol Tipol
5 3.50 7.00 1.05 356X56.7 28 35.8 v 227 113 169 320 v Tipol Tipol
4 3.50 7.00 1.05 356X56.7 28 35.8 v 325 162 169 320 v Tipol Tipol
3 3.50 7.00 1.05 356X56.7 28 35.8 v 400 200 169 320 v Tipol Tipol
2 3.50 7.00 1.05 356X56.7 28 35.8 v 451 225 169 320 v Tipol Tipol
1 4.20 7.00 1.05 356X56.7 28 35.8 v 479 287 169 320 v Tipol Tipol

Por lo tanto, se comenzaré el predisefio de las vigas enlace en el edificio de 6 niveles con
el perfil IR 356X56.7 (W 14X38) para todos los entrepisos.
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Ahora bien, respecto al modelo de 9 niveles, el predisefio de las vigas enlace en el
edificio se propone con el perfil IR 356X56.7 (W 14X38) para los entrepisos 2 al 9 y un perfil IR
356X101.3 (W 14X68) para el entrepiso 1. Lo anterior se enuncia en la tabla 6.9 donde se
identifica que el V, del perfil IR 356X56.7 resultaba ser menor que V,, por ende se decidid
cambiar el perfil en este entrepiso.

Tabla 6.9 — Predisefio de las vigas enlaces del edificio de 9 niveles

n (:;) L(Cr:rl]”)Ia (:1) P?Frem d(n;.rn‘;m)o ?cpr'ﬁ‘i PeRrZ\IIte (t?)/;1) (t\;:) (?r%WZ) (t\c/>nn) R\il - Patin Alma
9 350 7.00 105 356X56.7 28 358 99 49 169 320 v Tipol Tipol
8 350 7.00 105 356X567 28 358 v 219 109 169 320 v  Tipol Tipol
7 350 7.00 105 356X56.7 28 358 v 324 162 169 320 v  Tipol Tipol
6 350 7.00 105 356X56.7 28 358 v 415 208 169 320 v  Tipol Tipol
5 350 7.00 105 356X56.7 28 358 v 492 246 169 320 v Tipol Tipol
4 350 7.00 105 356X567 28 358 v 553 277 169 320 v  Tipol Tipol
3 350 7.00 105 356X567 28 358 v 600 300 169 320 v Tipol Tipol
2 350 7.00 105 356X567 28 358 v 632 316 169 320 v  Tipol Tipol
1 420 700 105 356X101.3 28 356 v 650 390 217 412 ¥  Tipol Tipo1l

6.3.3 Prediseno del resto de los elementos estructurales

Las vigas fuera del enlace, los contravientos y las columnas estaran en funcion de la
resistencia nominal de la viga enlace. Asi, para el predimensionamiento del resto de los
elementos se tomaran en cuenta las consideraciones de la metodologia propuesta (figura 5.2) y
de las consideraciones para cada elemento estructural (figura 5.11y 5.12).

6.3.3.1 Vigas fuera del enlace

Se recomienda que cuando el perfil de la viga fuera de la viga enlace sea diferente al
perfil de la viga enlace, deberd satisfacer los requerimientos de elementos moderadamente
dictiles de acuerdo con la seccion D1.1.

Por otra parte, la resistencia de la viga fuera del enlace sera funcion de la resistencia
nominal de la viga enlace Vy (ecuacién 5.27) mientras que, la carga axial por efecto de las
demandas sismicas sera sustituida por la carga axial Pg_, (ecuacion 5.28) y el momento que
producen las fuerzas sismicas se sustituyen por Mye (ecuacion 5.29).

La fuerza axial Pg_, corresponde a una fuerza horizontal por carga sismica, cuya
magnitud se obtendra mediante la ecuacion 5.28. Asi, el momento resultante Mg_ en el extremo
de la viga enlace debido a la resistencia nominal ajustada a cortante sera calculado mediante la
ecuacion 5.30. En las tablas 6.10 y 6.11 se muestra el predisefio de las vigas fuera del enlace para
cada modelo correspondiente, R; y F.R-M, corresponde a la resistencia a la compresion y al
momento plastico reducido por su factor de seguridad conforme a las NTCEM-04.

Con base en lo anterior, se predimensionan las vigas fuera del enlace mediante los
perfiles propuestos de la viga enlace.

Asi, la seccion propuesta del perfil IR 356X56.7 (W 14X38) es aceptada para el
predimensionamiento de la viga fuera del enlace para todos los entrepisos del edificio de 6
niveles.
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Tabla 6.10 - Predisefio de las vigas fuera del enlace para el edificio de 6 niveles

n (2]‘) L(Cr;;‘;‘a (r$1) Perfil IR (t\c/>,ru1) (F:ET]’)‘ (t'\(:lrfrw:) (tl(q)cn) R>Pemn  F.RM, FRM>Mg,, Patin  Alma
6 350 7.00 105 356X57 68 68 29 146 v 32 v Tipol Tipo 1
5 350 7.00 105 356X57 68 68 29 146 v 32 v Tipol Tipo 1
4 350 7.00 105 356X57 68 68 29 146 v 32 v Tipo1l Tipo 1
3 350 7.00 105 356X57 68 68 29 146 v 32 v Tipol Tipo 1
2 350 7.00 105 356X57 68 68 29 146 v 32 v Tipol Tipo 1
1 420 7.00 105 356X57 68 57 29 146 v 32 v Tipol Tipo 1
Tabla 6.11 - Predisefio de las vigas fuera del enlace para el edificio de 9 niveles
n (2:) L(Cr;]“;‘a (r‘;) Perfil IR (t\(/)’r“]) (F:(E)T]'; (t“;'rfTQ) (:)Cn , RPem FRM, FRMgZMey, Patin  Alma
9 350 7.00 105 356X57 68 68 24 146 O 32 O Tipol Tipo1l
8 350 7.00 105 356X57 68 68 24 146 O 32 O Tipol Tipo1l
7 350 7.00 105 356X57 68 68 24 146 O 32 O Tipol Tipo1l
6 350 7.00 105 356X57 68 68 24 146 O 32 O Tipol Tipo1l
5 350 7.00 105 356X57 68 68 24 146 O 32 O Tipol Tipo1l
4 350 7.00 105 356X57 68 68 24 146 O 32 O Tipol Tipo1l
3 350 7.00 105 356X57 68 68 24 146 O 32 O Tipol Tipo1l
2 350 7.00 105 356X57 68 68 24 146 O 32 O Tipol Tipo1l
1 420 7.00 105 356X101 87 73 32 344 O 60 O Tipol Tipo1l

Asi, las secciones propuestas de los perfil IR 356X56.7 (W 14X38) y IR 356X101.3 (W
14X68) son aceptados para el predimensionamiento de las vigas fuera del enlace para el modelo
de 9 niveles.

6.3.3.2 Contravientos

Los contravientos deberan ser predisefiados bajo los criterios y recomendaciones que se
estipulan en el AISC 341-10; es decir, satisface los requerimientos de elementos moderadamente
ductiles asimismo que la resistencia requerida dependera de la resistencia nominal de la viga
enlace Vy (ecuacion 5.35). Para el disefio de los contravientos sera necesario determinar el
cortante que demanda el sismo a la viga enlace del entrepiso de estudio Vsisme (Maximo a modo
de estandarizar). Cuando se tengan las magnitudes tanto de Vy como del Vsismo, S€ procede a
obtener un factor de sobrerresistencia por sismo 2, . . que es el cociente de Vn/Vsismo.

Asi, mediante la ecuacion 6.1 se obtendrd la fuerza axial que estara actuando en el
contraviento (tension o compresion). En la ecuacion 6.1, S es el &ngulo entre el contraviento y la
horizontal.

Ecuacién 6.1

Lcrujl’a 1
—e/sinf

En la tabla 6.12 se muestra el desarrollo para determinar el predimensionamiento de los
perfiles para contravientos para el modelo de 6 niveles mientras que, en la tabla 6.13 esta el
predimensionamiento para el modelo de 9 niveles. Asi, la magnitud de £ se recomienda ser
menor de 60° ya que de lo contrario el contraviento debera resistir grandes cargas axiales, tanto
de tension como de compresion.

FT:FC:VN<L

crujia
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Tabla 6.12 — Predisefio de los contravientos del modelo de 6 niveles

T R - i W A RF:SVF'C RREVF}
6 3.50 203X203X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 254 v v
5 350 203X203X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 254 v v
4 3.50 203X203X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 254 v v
3 3.50 203X203X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 254 v v
2 350 203X203X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 254 v v
1 4.20 203X203X13 77 7.0 1.05 55° 111 228 254 v v

Asi, la seccidn propuesta del perfil OR 203X203X13 (HSS 8X8X1/2) es aceptada para el
predimensionamiento del contraviento en los 6 entrepisos del modelo. Asimismo, con base en la
tabla 6.13 el perfil OR 203X203X13 (HSS 8X8X1/2) cumple con los requisitos de predisefios
para el modelo de 9 niveles en todos sus entrepisos.

Tabla 6.13 — Predisefio de los contravientos del modelo de 9 niveles

n (:13 Prfior e BB e o don RF:?F'C RR:F'T
9 3.50 200X200X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 253 v v
8 3.50 200X200X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 253 v v
7 3.50 200X200X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 253 v v
6 3.50 200X200X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 253 v v
5 3.50 200X200X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 253 v v
4 3.50 200X200X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 253 v v
3 3.50 200X200X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 253 v v
2 3.50 200X200X13 77 7.0 1.05 50° 118 234 253 v v
1 4.20 200X200X13 99 7.0 1.05 55° 142 228 253 v v

6.3.3.3 Columnas

Finalmente, las columnas seran los Ultimos elementos estructurales que se
predimensionaran en el marco contraventeado excéntricamente. Las columnas deberan ser
capaces de soportar la carga resultante de la sumatoria de las resistencias nominales de las vigas
enlace XV, por el efecto de la sobrerresistencia de la fuerza horizontal en un 88% que actien por
arriba de la columna de disefio a consideracion. En la tabla 6.14 se muestra el procedimiento para
predimensionar los perfiles de las columnas para el edificio de 6 niveles y en la tabla 6.15 se
muestra el predimensionamiento de las columnas del edificio de 9 niveles.

Tabla 6.14 - Predisefio de las columnas para el edificio de 6 niveles

. = Rev.
" o o> pemir e S
6 3.50 55 68 533X150.4 512 v
5 3.50 55 136 533X150.4 512 v
4 3.50 55 203 533X150.4 512 v
3 3.50 55 271 533X150.4 512 v
2 3.50 55 339 533X150.4 512 v
1 4.20 55 406 533X150.4 465 v

Asi, la seccion propuesta del perfil IR 533X150.4 (W 21X101) es aceptada para el
predimensionamiento de las columnas. De manera similar, se propone para el modelo de 9
niveles se utilice el perfil IR 533X150.4 (W 21X101); sin embargo, con base en la tabla 6.15, el
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perfil propuesto solo es aceptado para los niveles del 3 al 9. Para el primer y segundo entrepiso
se requiere un perfil con un area méas grande que para los entrepisos superiores. El perfil que es
aceptable para dichos entrepisos es el IR 686X192.1 (W 27X129).

Tabla 6.15 - Predisefio de las columnas para el edificio de 9 niveles

" o e pemir
9 3.50 55 68 533X150.4 512 O
8 3.50 55 136 533X150.4 512 |
7 3.50 55 203 533X150.4 512 O
6 3.50 55 271 533X150.4 512 O
5 3.50 55 339 533X150.4 512 O
4 3.50 55 407 533X150.4 512 O
3 3.50 55 474 533X150.4 512 O
2 3.50 55 542 686X192.1 771 O
1 4.20 71 610 686X192.1 714 O

6.3.4 Predisefio de los elementos de los marcos momento — resistente

Cualquier edificio con base en marcos contraventeados excéntricamente, existiran marcos
adyacentes que no cuenten con ningdn sistema de contravientos e incluso, los propios marcos
que tengan contravientos excéntricos, tendra crujias que no sean contraventeadas. En este tipo de
marcos, deberan ser disefiados conforme a lo establecido por la normativa vigente para
estructuras ductiles. En las NTCEM-04, estos criterios se establecen en la seccion 6. En la figura
6.7 se muestra la consideracién de disefio por capacidad para marcos con contravientos
excéntricos y para marcos momento — resistente para un marco del edificio de 6 niveles en
estudio. La figura 6.7a corresponde a la planta tipo y la figura 6.7 b es un marco intermedio tipo
donde se muestra que los elementos son disefiados bajo la filosofia de disefio por capacidad para
marcos contraventeados excéntricamente y marcos momento-resistentes.
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Figura 6.7 — Estructuracion de los marcos — a) planta tipo, b) elevacion tipo

Asi, deberan cumplir ciertos criterios que se establecen en las NTCEM-04 para este tipo
de estructuras, con el fin de que se cumpla con la premisa de disefio viga débil — columna fuerte.
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6.3.4.1 Vigas
Para el disefio de las vigas, se debera considerar los siguientes criterios de disefio:

a) Las secciones transversales deberan ser tipo 1 (secciones para disefio plastico y para disefio
sismico con magnitudes de Q= 4); es decir, debera ser una seccidn sismicamente compacta
(seccion 2.3.1, NTCEM-04).

b) Se deberd cumplir los requisitos geométricos conforme a las seccion 6.1.2.1 de las NTCEM-
04.

c) Con base en el estudio estadistico realizado en el capitulo 2, ningan perfil estructural de
acero A572 Grado 50 (perfiles IR), su esfuerzo de ruptura de tensién f, es mayor que 1.5 el
esfuerzo de fluencia fy, por lo tanto no se permitira la formacion de articulaciones plasticas en
zonas que hayan sido reducidas ya sea por agujeros o por alguna otra causa.

d) Las fuerzas cortantes de disefio se obtendran con un factor de resistencia Fg cuya magnitud
sea igual a 0.70, en lugar de 0.90.

6.3.4.2 Columnas

El disefio de las columnas (elementos flexocomprimidos) se apegara conforme a lo
siguiente:

a) Se deberan cumplir los requisitos geométricos conforma a las seccion 6.1.3.1 de
las NTCEM-04,

b) La relacion de esbeltez no deberad ser mayor a una magnitud igual a 60 (seccién
6.1.3.1, NTCEM-04),

c) Tanto para el disefio por flexocompresion y cortante podra considerarse el factor
de resistencia igual a Fr= 0.70.

6.3.4.3 Relacion entre los momentos en vigas y columnas

Conforme a las NTCEM-04 debera satisfacerse la siguiente relacion en cualquier nudo de
la estructura.
XMy,

> 1.0 Ecuacién 6.2
XM,

Asi, ¥ My, y ¥ M, son las sumas de los momentos plasticos de las columnas y de las
vigas respectivamente. La relacion de la ecuacion 6.2 define que los momentos de las columnas
deberan de ser mayor que las vigas, pero en la ecuacion 6.2 (seccién 5.8.1.0, NTCEM-04) solo
define que debera ser mayor de 1.0, es decir no se menciona en gque porcentaje los momentos de
las columnas deberan ser mayor al de las vigas.

Con base en lo anterior, se puede definir que la magnitud de 1.0 corresponde a un factor
o, que reordenando la formula 6.2, queda de la siguiente manera:

IMy. > o-XMp, Ecuacion 6.3

Sin embargo, considerar este factor o con una magnitud igual a 1.0 puede considerarse
poco conservador, ya que puede estimarse que los momentos plasticos de las columnas seran
ligeramente mayores que los momentos de las vigas, por ende, la premisa de disefio columna
fuerte — viga débil no pudiera desarrollarse completamente en la etapa de disefio. Por lo anterior,
el factor a puede ser considerado como un factor de estudio importante.
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Para estructuras de concreto, este factor o tienen una magnitud igual a 1.5 (seccion
7.3.2.1, NTCC-04) a diferencia de la magnitud de 1.0 para estructuras de acero. No obstante,
investigaciones recientes como Tapia y Tena (2013) recomiendan una magnitud de o igual a
1.20 para estructuras de acero.

6.4 Disefio elastico

Se disefiaron dos edificios de 6 y 9 niveles estructurados con marcos contraventeados
excéntricamente con las configuraciones de planta tipo y marcos en elevaciones mostrados en las
figura 6.4 y 6.5, asi como con los isométricos de la figura 6.6. El procedimiento de analisis y
disefio para los marcos con contravientos excentricos se realizé siguiendo el diagrama propuesto
en la figura 5.2.

Con las secciones obtenidas en la etapa de predisefio se realizd un analisis modal espectral
considerando los espectros de disefio conforme al Apéndice A de las NTCS-04, mediante un
programa de célculo y disefio estructural.

6.4.1 Estimacion del periodo analitico de la estructura

Con base en el andlisis modal espectral, en la tabla 6.16 se muestran los primeros periodos
de vibracidn, asi como los porcentajes de participacion de las masas por modo y la sumatoria de
las mismas. En la figura 6.8 se muestra la configuracion de los tres primeros modos de la
estructura. El primer y segundo modo corresponde a modos traslacionales mientras que el tercer
modo corresponde a torsion.

Tabla 6.16 — Periodos fundamentales y participacion de las masas del modelo de 6 niveles

Periodo Participacién modal (%) Sumatoria (%)

Modo (segundos)  ux uy uz UX uy uz

1 0.8997 0 83.8206 0 0 83.8206 0

2 0.8845 84.2477 0 0 84.2477 83.8206 0

3 0.6135 0 0 78.9053 84.2477 83.8206 83.4676

4 0.3468 0 11.3789 0 84.2477 95.1995 83.4676

5 0.3345 11.0219 0 0 95.2697 95.1995 83.4676

6 0.2375 0 0 0 95.2697 95.1995 83.4676

a) primer modo b) segundo modo c) tercer modo

Figura 6.8 — Configuracion de las formas modales del modelo de 6 niveles

Asi, el periodo fundamental de la estructura de 6 niveles tiene una magnitud igual a
Te=10.8997 s.
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Por otra parte, en la tabla 6.17 se muestran los primeros periodos de vibracion del modelo
de 9 niveles y en la figura 6.9 se muestra la configuracion de los tres primeros modos de la
estructura. Asimismo, en la tabla 6.17 se enuncian los porcentajes de participacién de masas por
modo asi la suma de ellos. El primer y segundo modo corresponde a modos traslacionales,
mientras que el tercer modo corresponde a torsion.

Tabla 6.17 - Periodos fundamentales y participacion de las masas del modelo de 9 niveles

Periodo Participacion modal (%) Sumatoria (%)

Modo (segundos)  UX Uy uz UX 0% uz

1 1.0643 0 79.3381 0 0 79.3381 0

2 1.0381 79.8507 0 0 79.8507 79.3381 0

3 0.7265 0 0 78.9053 79.8507 79.3381 78.9053

4 0.3791 0 14.8203 0 79.8507 94.1583 78.9053

5 0.3649 14.3199 0 0 94.1706 94.1583 78.9053

6 0.2582 0 0 0 94.1706 94.1583 78.9053

a) primer modo b) segundo modo c) tercer modo

Figura 6.9 — Configuracion de las formas modales del modelo de 9 niveles

Para el modelo de 9 niveles, el periodo fundamental de la estructura tiene una magnitud
igual a Te=1.0643 s.

Finalmente, los resultados enunciados en las tablas 6.16 y 6.17 en relacion con la
participacion de las masas, concuerda en que los primeros modos se asocian a una participacion
de las masas entre el 80 y 85%.

6.4.2 Distorsiones maximas de entrepiso

En la tabla 6.18 se muestran las distorsiones de entrepiso contra colapso del modelo de 6
niveles mientras que, las distorsiones en la tabla 6.19 corresponde al modelo de 9 niveles. Estas
derivas de entrepiso fueron obtenidas para el espectro de disefio contra colapso, como se
establece en el Apéndice A de las NTCS-04. Para el modelo de 6 niveles la magnitud de QR
resulto ser igual a 8.2034 mientras que para el modelo de 9 niveles es igual a 8.0780.

En las figura 6.10 y 6.11 se muestran las distorsiones méximas generadas por la revision
contra colapso para cada modelo respectivamente, se hace notar que tanto las distorsiones
méaximas en ambas direcciones no exceden la distorsién permisible como se estable en la seccion
A.4 del Apéndice de las NTCS-04 (Sperm= 0.020).
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Tabla 6.18 - Distorsiones elasticas maximas del edificio de 6 niveles (QR= 8.2034)

Nivel Distorsién
y
N6 0.0104 0.0111
N5 0.0124 0.0131
N4 0.0127 0.0131
N3 0.0117 0.0119
N2 0.0121 0.0123
N1 0.0137 0.0138

Tabla 6.19 - Distorsiones elasticas maximas del edificio de 9 niveles (QR= 8.0780)

Nivel Distorsién
y

N9 0.0059 0.0063

N8 0.0087 0.0095

N7 0.0109 0.0118

N6 0.0110 0.0116

N5 0.0118 0.0124

N4 0.0116 0.0123

N3 0.0098 0.0100

N2 0.0096 0.0097

N1 0.0106 0.0109

g° .
zg ] I
“1 |
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0 : : |
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maximas en x

= = = Djstorsiones
maximas en 'y

= « eDistorsion
permisible NTCS-04

Distorsion, &, (%)
Figura 6.10 — Revision de distorsiones contra colapso del edificio de 6 niveles
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Figura 6.11 — Revision de distorsiones contra colapso del edificio de 9 niveles
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Para garantizar que ante un evento sismico menor o moderado, la estructura no tendr
desplazamientos que puedan generar cierta preocupacion o “panico” a sus ocupantes, se solicita
revisar los desplazamientos laterales, conforme a las NTCS-04. En las tablas 6.20 y 6.21 se
muestran las magnitudes de estas distorsiones para los modelos estructurales de estudio.

Tabla 6.20 - Distorsiones elasticas maximas del modelo de 6 niveles (Q’R/7=1.4331)

Distorsion
y

N6 0.0015 0.0016

N5 0.0018 0.0019

N4 0.0018 0.0019

N3 0.0017 0.0018

N2 0.0018 0.0018

N1 0.0020 0.0021

Nivel

Tabla 6.21 - Distorsiones elasticas maximas del modelo de 9 niveles (Q’R/7=1.6136)

Distorsion

y
N9 0.0011 0.0013
N8 0.0017 0.0019
N7 0.0021 0.0024
N6 0.0022 0.0023
N5 0.0023 0.0025
N4  0.0023 0.0025
N3 0.0019 0.0020
N2 0.0019 0.0019
N1 0.0021 0.0022

Nivel

En las figuras 6.12 y 6.13 se muestran las distorsiones por servicio, donde se hace notar
que tanto las distorsiones en ambas direcciones no exceden la distorsién permisible como se
estable en la seccion A.4 del Apéndice de las NTCS-04 (Sperm= 0.004).

5 6 T Distorsiones
= ' * maximas en x
Z 54 |
. = e = Djstorsiones
4 1 I maximas en y
34 : — . =Distorsién
| permisible
21 . NTCS-04
. !
0 — —
0.0 0.1 0.3 0.4

Distorsion, 8, (%)

Figura 6.12 — Revision de distorsiones para limitacion de dafios del modelo de 6 niveles
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Distorsiones
méaximas en X

Nivel

O P N W b 00 O N 00 ©
PR TR T TN TR TR TR 1
1T

= = = Djstorsiones
méximas en y

= « eDistorsion
permisible
NTCS-04

0.3 0.4
Distorsion, 8, (%)

0.0

Figura 6.13 — Revision de distorsiones para limitacion de dafios del modelo de 9 niveles
6.4.3 Secciones finales

Una vez realizado los analisis y disefios conforme a la propuesta de la figura 5.2 (incisos
del g al j), en la tabla 6.22 se enlistan las secciones finales para el edificio de 6 niveles mientras
que, en la tabla 6.23 se enuncian los perfiles para el edificio de 9 niveles. Con base a la tendencia
de construccion y uso de los perfiles discutidos en el capitulo 3, se emplearon perfiles IR (W)
para las vigas enlaces, vigas fuera del enlace y columnas cuyo tipo de acero es A572 Grado 50
mientras que, para los contravientos se utilizaron perfiles OR (HSS) con un tipo de acero A500
Grado B (IMCA, 2014).

En los primeros disefios se observd que los perfiles propuestos no cumplian conforme a lo
estipulado en las NTCEM-04 por lo que fue necesario hacer las iteraciones necesarias hasta que
cada perfil propuesto cumpliera con las condiciones de disefio por capacidad para marcos
ductiles estipulado en los apartados anteriores de esta investigacion.

Tabla 6.22 — Secciones transversales del edificio de 6 niveles

Marcos contraventeados excéntricamente Marcos momento-resistente
Nivel Vigaenlace Vigafueradel enlace Contravientos Columnas Vigas Columnas
IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W) IR (W) IR (W)
NG 356X56.7 356X56.7 203X203X9.5 610X217.8 457X68.4 610X195.0
(14X38) (14X38) (8X8X3/8) (24X146) (18X46) (24X131)
N5 356X101.3 356X101.3 305X305X12.7 610X217.8 533X74.4 610X195.0
(14X68) (14X68) (12X12X1/2)  (24X146) (21 X 50) (24X131)
N4 406X132.7 406X132.7 305X305X15.9 610X217.8 533X74.4 610X195.0
(16X89) (16X89) (12X12X5/8)  (24X146) (21 X 50) (24X131)
N3 406X148.9 406X148.9 406X406X15.9 686X500.0 533X74.4 610X195.0
(16X100) (16X100) (16X16X5/8)  (27X336) (21 X 50) (24X131)
N2 406X148.9 406X148.9 406X406X15.9 686X500.0 610X82.0 610X195.0
(16X100) (16X100) (16X16X5/8)  (27X336) (24X55) (24X131)
N1 457X144.3 457X144.3 406X406X15.9 686X500.0 610X82.0 610X195.0
(18X%97) (18X97) (16X16X5/8)  (27X336) (24X55) (24X131)

En la practica de la construccion de estructuras de acero es muy comun que el peso influya
en la seleccion de la seccion transversal del perfil, invariablemente que el perfil cumpla con
todos los requisitos de disefio (compresion, tension, flexion, cortante, flexocompresion, etc.).

En el caso de las columnas, es una préactica que la seccion de estos elementos estructurales
sean secciones tipo cajon, pues se evita la existencia de un eje débil, sin embargo, en relacién
con el peso del perfil, no es de gran ayuda elegir una seccién tipo cajon y que cuyas dimensiones
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(largo, ancho y espesor) igualen o superen el area del perfil requerido para resistir cargas a
tension. Asimismo, el mddulo de seccion plastico Z sera menor si se compara con un modulo de
seccion pléstico de una viga IR (W).

Tabla 6.23 — Secciones transversales del edificio de 9 niveles

Marcos contraventeados excéntricamente Marcos momento-resistente

Nivel Vigaenlace Vigafueradel enlace Contravientos Columnas Vigas Columnas
IR (W) IR (W) OR (HSS) IR (W) IR (W) IR (W)
N9 356X56.6 356X56.6 254X254X12.7 610X241.2 457X81.9 533X165.3
(14X38) (14X38) (10X10X1/2)  (24X162)  (18X55) (21X111)
N8 356X71.5 356X71.5 254X254X12.7 610X241.2 457X81.9 533X165.3
(14X48) (14X48) (10X10X1/2) (24X162) (18X55) (21X111)
N7 356X71.5 356X71.5 254X254X12.7 610X241.2 457X81.9 533X165.3
(14X48) (14X48) (10X10X1/2)  (24X162)  (18X55) (21X111)
NG 356X101.3 356X101.3 304X304X12.7 610X415.3 533X65.5 610X195.0
(14X68) (14X68) (12X12X1/2)  (24X279)  (21X50) (24X131)
N5 356X101.3 356X101.3 304X304X12.7 610X415.3 533X65.5 610X195.0
(14X68) (14X68) (12X12X1/2)  (24X279)  (21X50) (24X131)
N4 356X101.3 356X101.3 304X304X12.7 610X415.3 533X65.5 610X195.0
(14X68) (14X68) (12X12X1/2)  (24X279)  (21X50) (24X131)
N3 406X114.7 406X114.7 355X355X15.9 762X531.4 610X81.9 610X308.2
(16X77) (16X77) (14X14X5/8)  (30X357)  (24X55) (24X207)
N2 406X114.7 406X114.7 355X355X15.9 762X531.4 610X81.9 610X308.2
(16X77) (16X77) (14X14X5/8)  (30X357)  (24X55) (24X207)
N1 406X114.7 406X114.7 355X355X15.9 762X531.4 610X81.9 610X308.2
(16X77) (16X77) (14X14X5/8)  (30X357)  (24X55) (24X207)
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Figura 6.14 — Relacion area — peso de un perfil de seccion tipo cajon

La figura 6.14 se muestra que para el caso del perfil seleccionado IR 686X500 (W
27X336) para la columna del marco contraventeado excéntricamente de 6 niveles, el peso lineal
de este perfil estructural es de 500 kg/m y un &rea igual a A= 638 cm?. Asi, elegir una seccién
tipo cajon cuadrada con un area transversal equivalente, se deberia usar un perfil con los lados de
la seccion cuadrada igual a b=d= 55 cm y un espesor t= 3.18 cm. Con esta dimensiones, el area
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de la seccién cuadrada es A= 658 cm? y un peso lineal de 516 kg/m. Por lo tanto, la
eleccion de un perfil tipo cajon respecto a un perfil IR (Acajon > Air) N0 beneficia de
mucho en cuanto al peso. Aunado a esto, la magnitud del médulo de seccion plastica de la
viga IR es igual a Z;zg=18,517.38 cm® que es mayor a la magnitud del médulo de la
seccion cajon igual a Zcyjen=12,807.27 cm?; por lo tanto, la resistencia a flexocompresién
de una seccion tipo cajon es menor que una seccion tipo IR.

6.4.4 Angulo de rotacion plastico

Conforme a la ecuacion 5.11, el angulo de rotacion plastico y, es el cociente de la longitud
de la crujia Lenjia entre la longitud de la viga enlace e por el angulo de distorsion plastica. Para
las vigas enlace de ambos edificios (6 y 9 niveles), todas las vigas enlace corresponden a vigas
enlace cortas, por lo tanto, no deberan exceder la magnitud de 0.08 rad conforme al AISC 341-
10. En la tabla 6.24 se muestran las magnitudes de los angulos de rotacién plasticos maximos
por entrepiso para ambas direcciones del modelo de 6 niveles y en la tabla 6.25 corresponde al
modelo de 9 niveles.

Tabla 6.24 — Angulos de rotacion méaximos del edificio de 6 niveles

Angulo de rotacién méaximo (rad)

Nivel
X y

N6 0.0728 0.0777
N5 0.0723 0.0764
N4 0.0741 0.0764
N3 0.0683 0.0694
N2 0.0706 0.0718
N1 0.0799 0.0800

Asi, en las figuras 6.15 y 6.16 se muestran los angulos de rotacion maximos en
ambos sentidos como se establece en el AISC 341-10 para los modelos de estudio, donde
se incluyen las magnitudes permisibles de rotacion por cortante y por flexion. Para el
modelo de 6 niveles, asi como para el modelo de 9 niveles, todas las vigas enlace son
clasificadas como enlaces cortos; es decir, fluiran por cortante (y,= 0.080 rad).

Tabla 6.25 — Angulos de rotacion méaximos del edificio de 9 niveles

Angulo de rotacién méximo (rad)

Nivel
X y
N9 0.0410 0.0439
N8 0.0509 0.0553
N7 0.0635 0.0688
N6 0.0644 0.0676
N5 0.0687 0.0724
N4 0.0677 0.0717
N3 0.0569 0.0583
N2 0.0557 0.0566
N1 0.0621 0.0638

El disefio estructural de marcos contraventeados excéntricamente depende
altamente de la respuesta de la viga enlace, que es gobernada por el angulo de rotacion
plastico &y. Por esto, en los modelos de este estudio la rotacion plastica de las vigas rige
el disefio sobre la distorsion de entrepiso 8. Con base en lo anterior, en las figuras 6.15 y
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6.16 se muestra que los perfiles de los angulos de rotacion plastico obtenidos en los analisis
satisfacen al limite el requisito igual a y,= 0.08 rad (AISC 341-10); mientras que los perfiles de
distorsiones ultimos en las figuras 6.10 y 6.11 satisfacen el requisito sobradamente; es decir,
estan por debajo conforme al limite permisible establecido en las NTCS-04 cuya magnitud es 8,=
2.0%.

< 6 Y e==@==Direccion x
= 0
<51 : oo «@e o Direcciony
4 0
) = . =Rotacion permisible a
3 : cortante (AISC 341-10)
i = = = Rotacion permisible a
5 ! flexion (AISC 341-10)
0
0
1 - . + . + .
0.00 0.02 0.04 0.06 0.08

Rotaciones plasticas, ¥p (rad)

Figura 6.15 — Revision de los angulos méaximos de rotacién plastico, edificio 6 niveles
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0.00 0.02 0.04 0.06 0.08

Rotaciones plasticas, v, (rad)
Figura 6.16 — Revision de los angulos maximos de rotacion plastico, edificio 9 niveles

6.4.5 Revision de las consideraciones generales para marcos ductiles
6.4.5.1 Limite de la relacion ancho - espesor

Conforme a la seccion | del AISC 341-10 F3.5, cada elemento estructural debera cumplir
los requisitos para ser clasificado como: elemento moderadamente o altamente ductil. Asi, con
base en la tabla 6.26 se verifica que cada seccion transversal cumpla con estos requisitos para el
edificio de 6 niveles y en la tabla 6.27 se muestra la revision para el modelo de 9 niveles. En
ambas tablas (6.26 y 6.27) se hace notar la limitacion de la relacién ancho — espesor de acuerdo
con la seccion D1.1.

Tabla 6.26 — Revision de las relaciones ancho - espesor del edificio de 6 niveles

Nivel Elemento estructural Patin Alma

N6-N1 Viga enlace Altamente ductil Altamente ductil
N6-N1 Viga fuera del enlace Altamente ddctil Altamente ductil
N6-N1 Contravientos Moderadamente duactil Altamente ductil
N6-N1 Columnas Altamente ddctil Altamente ductil
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De acuerdo con las tablas 6.26 y 6.27, las relaciones para el patin y el alma de la viga
fuera del enlace son altamente ddctiles, solamente deberd cumplirse que sean moderadamente
dictiles cuando la seccion transversal de la viga fuera del enlace sea diferente a la viga enlace.

Tabla 6.27 — Revision de las relaciones ancho - espesor del edificio de 9 niveles

Nivel Elemento estructural Patin Alma

N9-N1 Viga enlace Altamente ddctil Altamente ductil
N9-N1 Viga fuera del enlace Altamente ddctil Altamente ductil
N9-N1 Contravientos Moderadamente duictil Altamente ductil
N9-N1 Columnas Altamente ductil Altamente ductil

6.4.5.2 Calculo del factor de longitud efectiva

Para determinar el factor de longitud efectiva K conforme a las NTCEM-04, deberan de
considerarse las caracteristicas cinematicas de la estructura. Asi, el indice de estabilidad I
permite estimar si deberan considerar los efectos de esbeltez ocasionados por las deformaciones
del elemento estructural en sus extremos. Cuando la magnitud de | es mayor de 0.08 deberan
considerarse los efectos de esbeltez, ademas de considerar los efectos de segundo orden
producidos por la interaccion de las cargas verticales con los desplazamientos laterales
(NTCEM-04).

En caso de que | sea mayor de 0.30, debera de aumentar la rigidez de la estructura o parte
de ella para disminuir los desplazamientos Aop.

Conforme a las NTCEM-04, permite determinar que el factor de longitud efectiva K para
pandeo del marco sea igual a 1.0. En la tabla 6.28 se muestra el desarrollo para el célculo del
indice de estabilidad | para cada entrepiso y en cada direccion de analisis del edificio que
contempla 6 niveles y la tabla 6.29 corresponde al edificio que contempla 9 niveles. Es
importante mencionar que, en las NTCEM-04 asi como en la ecuacion 5.6, los desplazamientos
Aon son multiplicados por el factor de comportamiento sismico Q, sin embargo acorde con la
filosofia del Apéndice A de las NTCS-04, los desplazamientos deberan ser multiplicados por QR
para obtener los desplazamientos elasticos.

Conforme a la tabla 6.28, el indice de estabilidad | para los entrepisos del 1 al 3 resultd
ser mayor de 0.08, por lo que deberan considerarse los efectos de esbeltez y segundo orden,
mientras que, para los entrepisos del 4 al 6, no se requieren considerar estos efectos. Sin
embargo, para el modelo de 6 niveles, para todos los entrepisos se consideraron los efectos de
esbeltez y de segundo orden para el disefio. Ademas de un factor de longitud efectiva K= 1.0.

Tabla 6.28 — Calculo del indice de estabilidad | del edificio de 6 niveles

: A A P, Z2H L
Nivel (comH>)< (corg; QR (ton) (ton) (cm)

0.428 0.456 8.218 503 106 350 0.048 0.051
0.514 0.604 8.218 1,191 227 350 0.063 0.074
0.529 0.490 8.218 1,880 325 350 0.072 0.067
0.492 0.503 8.218 2,568 399 350 0.074 0.076
0.509 0.521 8.218 3,256 450 350 0.086 0.088
0.670 0.714 8.218 3,944 478 420 0.108 0.115

Ix Iy

PN W b OO

Ahora bien, en la tabla 6.29 se hace notar que el indice | resulta ser mayor de 0.08 para
los entrepisos 5, 4 y 2; por lo tanto para estos entrepisos debera considerar los efectos de esbeltez
y segundo orden. Pero, para el modelo de 9 niveles también se consideraran los efectos de
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esbeltez y segundo orden para todo el modelo, es decir, para todos los entrepisos se considera un
factor de longitud efectiva K= 1.0.

Tabla 6.29 — Calculo del indice de estabilidad | del edificio de 9 niveles

: A A 2P, H L
Nivel (comH))( (cor:; QR ton) (ton) (cm)

0.247 0.266 8.097 503 98.624 350 0.029 0.031
0.368 0.399 8.097 1,191 218.874 350 0.046 0.050
0.461 0.500 8.097 1,880 324.460 350 0.062 0.067
0.470 0.494 8.097 2,568 415.381 350 0.067 0.071
0.503 0.531 8.097 3,256 491.637 350 0.077 0.081
0.499 0.530 8.097 3,944 553.228 350 0.082 0.087
0.420 0.431 8.097 4,633 600.155 350 0.075 0.077
0.413 0.420 8.097 5,321 632.417 350 0.080 0.082
0.670 0.569 8.097 6,009 650.015 420 0.119 0.101

Ix Iy

P N W b OO N 00 ©

6.4.5.3 Relaciones de esbeltez

Dado que se considera que el edificio en estudio sera una estructura ddctil, la relacion de
esbeltez KL/r de las columnas no debera de exceder de 60 (seccién 6.1.3.1, NTCEM-04). En la
tabla 6.30 y en la tabla 6.31 se muestran las magnitudes de la relacion de esbeltez para cada
perfil estructural de las columnas para cada modelo respectivamente, donde para cada modelo no
se excedid de este limite.

Tabla 6.30 — Relaciones de esbeltez para el modelo de 6 niveles

Nivel Columnas IR KL/r
N6-N4  610X217.8 45.779
N3-N2 686X500.0 39.941

N1 686X500.0 47.929
N6-N2  610X195.0 46.898
N1 610X195.0 55.675

Tabla 6.31 - Relaciones de esbeltez para el modelo de 9 niveles

Nivel Columnas IR KL/r

NO9-N7 610X241.2 45.179
N6-N4  610X415.3  43.469
N3-N2  762X531.4 37.856
N1 762X531.4  45.427
N9-N7  533X165.3 47.516
N6-N4  610X195.0 46.396
N3-N2 610X308.2 44.739
N1 610X308.2 53.686

6.4.5.4 Capacidad por flexion en los nodos (columnas y vigas)

Por tratarse de una estructura ductil deberd cumplir cuando menos la ecuacion 6.2, es
decir que el factor o sea mayor de 1.0. En la tablas 6.32 y 6.33 se hace notar el resultado de la
relacion de la suma de momentos plasticos de las columnas ZM*pC y la suma de momentos
plasticos de las vigas ZM*pV conforme a la filosofia de las NTCEM-04.

El factor o resulto ser mayor de 1.0 para ambos modelos de estudio, ademas de que corresponde
a nodos donde concurren dos vigas y dos o una columna segun sea al caso, es decir un nodo
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interno de la estructura. Los resultados concuerdan con lo propuesto por Tapia y Tena (2013), de
que esta magnitud debe ser considera mayor de 1.20.

Tabla 6.32 — Capacidad por flexion en los nodos para el modelo de 6 niveles

Médulo de secciéon Z cm® Momentos plasticos

Nivel Columna Viga ZMpc ZMpv Factor a
N6 6,063 1,486 213.122 148.528 1.435
N5 6,063 1,803 426.244 175.920 2423
N4 6,063 1,803 426.244 175.920 2423
N3 6,063 1,803 426.244 175.920 2.423
N2 6,063 2,196 426.244 209.983 2.030
N1 6,063 2,196 426.244 209.983 2.030

Tabla 6.33 — Capacidad por flexién en los nodos para el modelo de 9 niveles

Médulo de seccion Z cm® Momentos plasticos

Nivel Columna Viga ZMpc ZMpv Factor o
N9 4,572 1,835 160.705  142.922 1.124
N8 4,572 1,835 321.411 154.915 2.075
N7 4,572 1,835 321.411 154.915 2.075
N6 6,063 1,803 426.244 179.469 2.375
N5 6,063 1,803 426.244 179.469 2.375
N4 6,063 1,803 426.244 179.469 2.375
N3 9,931 2,196 698.118  221.337 3.154
N2 9,931 2,196 698.118  221.337 3.154
N1 9,931 2,196 698.118  221.337 3.154

Finalmente, de las magnitudes del factor o de los modelos de estudio, la media muestral
es u= 2.467 y la desviacion estdndar es o= 0.4219 con un coeficiente de variacion del 17%, lo
que representa que la probabilidad de que la magnitud de o adquiera magnitudes mucho menores
y mucho mayores que la media muestral. Con base en los anterior, se propone que la magnitud
del factor a sea igual a una media menos tres desviaciones estandar para cubrir el mayor nimero
de incertidumbres, dando como resultado una magnitud de o= 1.201. Conforme se estipula en las
NTCEM-04 no se consideraron los niveles de los ultimos niveles de cada edificio de estudio.

6.4.6 Revision de las relaciones de esfuerzos

Durante la etapa elastica de disefio, los elementos estructurales deben tener la capacidad
de resistir las solicitaciones que sean demandas; es decir, que la resistencia requerida sea menor
o igual a la resistencia disponible. En otras palabras, la relacion entre el esfuerzo actuante y el
esfuerzo resistente debera ser menor de 1.0 para garantizar que los elementos estructurales seran
capaces de soportar las demandas requeridas. Asi, en la figura 6.17 se muestran las relaciones de
esfuerzos para las vigas enlace, vigas fuera del enlace, contravientos, vigas y columnas del
edificio de estudio de 6 niveles.

En la figura 6.17 se muestra la dependencia en el disefio de la viga fuera del enlace,
contravientos y columnas. Conforme a la metodologia propuesta en la figura 5.2 la resistencia
nominal de la viga enlace asi como la sobrerresistencia por endurecimiento por deformacion y
sobrerresistencia del material influyen en el disefio del resto de los elementos estructurales, es
decir, tienen un incremento en sus demandas nominales. Asi, es de esperarse que los primeros
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elementos en presentar un comportamiento inelastico sean las vigas enlace, mientras que el resto
de los elementos por este incremento de resistencia tengan un comportamiento elastico.

Vigas enlace Vigas fuera del enlace Contravientos
E’ 6 ® T>) 6 il L < 6 T AAAA—
25| ®» 25 LI Zs1 M AA
41 L 4 41 [ | 41 M A
31 & 3 O 31 AN
2T « 2 ¢ mi 21 M A :
14 14 [ ] 1 1 A A - A\
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Relacion esfuerzos Relacion de esfuerzos Relaciéon de esfuerzos
Vigas Columnas
3 6 T -0 — 3 °
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41 [©)]0) )))) ] 4
3T (0)N0)))))} 3
2 T 0)]0)))))] 2
11 COoIED 1
0 +————t——t——p— 0 it
00 02 04 06 08 1.0 00 02 04 06 08 1.0
Relacion de esfuerzos Relacion de esfuerzos

Figura 6.17 — Relaciones de esfuerzos en los elementos estructurales del modelo de 6 niveles

Por otra parte, en la figura 6.18 se muestran las relaciones de esfuerzos de los elementos
estructurales del edificio de 9 niveles. De modo similar al edificio de 6 niveles, el Unico elemento
que esta disefiado conforme a su resistencia nominal es la viga enlace, mientras que las vigas
fuera del enlace y columnas fueron disefiadas conforme al inciso h y j mientras que los
contravientos fueron disefiados conforme al inciso i de la metodologia propuesta (figura 5.2). Es
de esperarse que las vigas enlace sean los elementos que comiencen a tener un comportamiento
inelastico mientras que el resto de los elementos tengan un comportamiento elastico.

Asi, es importante hacer mencidn que para el disefio de los elementos estructurales se
tomaron en cuenta los requisitos generales de disefio por estabilidad, tanto para la estructura en
general como para cada uno de los elementos estructurales (Perea, 2014):

e Deformaciones en los miembros por flexién, cortante y carga axial y otras
deformaciones que contribuyan a los desplazamientos de la estructura

Efectos de segundo orden (P-A 'y P-3)

Imperfecciones geomeétricas

Reducciones de rigidez debidas a inelasticidad

Incertidumbres en rigideces y resistencias.
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Figura 6.18 — Relaciones de esfuerzos en los elementos estructurales del modelo de 9 niveles
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7 ANALISIS ESTATICOS Y DINAMICOS INELASTICOS
7.1 Antecedentes

El analisis estatico inelastico es una técnica que permite estudiar la capacidad de un
sistema estructural con base en su resistencia — deformacion bajo un patrén de cargas laterales.
Este patron se incrementarad de manera monotdnica hasta que se alcance la maxima capacidad de
la estructura (ATC-63). Dicho procedimiento permite identificar no solo la historia de
deformaciones y cortantes en la estructura (curva de capacidad), sino también la secuencia de
fluencia y falla de los elementos estructurales e inclusive pardmetros como la rigidez inicial y la
rigidez del modelo post-fluencia (Tapia y Tena, 2013a).

El patron de cargas para obtener la curva de capacidad del sistema estructural puede ser
constante, triangular invertido, parabdlico, etc., e influye en la determinacién de la curva de
capacidad (Gascon, 2011). Asi, conforme al FEMA-356 (2000), para un analisis estatico
inelastico es comun usar un patrén de cargas triangular invertido, que corresponde
aproximadamente a la respuesta del primer modo fundamental de la estructura. De hecho,
investigaciones recientes (Gutiérrez y Tapia 2014) han demostrado que edificios regulares
estructurados con marcos ddctiles de acero son mayormente excitadas por patrones de carga
relacionados con el modo fundamental.

De este modo, las NTCS-04 y el MOC-08 definen una distribucion de fuerzas sismicas que
dependen del cortante basal y de la distribucion de masas concentradas en la estructura, cuyo
patron de cargas corresponde a un triangular invertido. Asi, en esta investigacion, se emplea un
patron de cargas triangular invertido, cuyas magnitudes de las fuerzas laterales son calculadas
conforme a las NTCS-04, discutido en el capitulo 2 de esta investigacion.

7.2 Caracteristicas de los modelos para los andlisis inelasticos

En el capitulo 6 se desarrollaron los analisis elasticos de dos edificios estructurados con
marcos de acero contraventeados excéntricamente (6 y 9 niveles). Estos modelos tienen un
respuesta estructural simétrica en ambos sentidos, en la tabla 7.1 se muestran los tres primeros
periodos que corresponde a los tres primeros modos de vibrar.

Tabla 7.1 — Periodos fundamentales de los marcos de estudio

Periodo analitico Te (s)

Edificio

Primer modo traslacion Segundo modo traslacion Tercer modo rotacién
6 niveles 0.8997 0.8845 0.6135
9 niveles 1.0643 1.0381 0.7265

Asi, en ambos modelos la diferencia entre el primer y segundo modo de traslacion (menos
del 3%) es debida a la orientacion de las columnas en los marcos extremos en direccion X. Con
base en lo anterior y con la revision de regularidad de la estructura para ambos modelos (capitulo
6), para fines de estudio, se analizara la direccion X de ambas estructuras, debido a que en ella se
presenta un mayor porcentaje de participacion de las masas en los primeros tres modos (tablas
6.16 y 6.17). En la figura 7.1 se muestra la configuracién de los marcos en ambas direcciones
para los edificios de estudio.
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Elementos rigidos
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a) Modelo en direccion X, edificio 6 niveles
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b) Modelo en direccion Y, edificio 6 niveles
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d) Modelo en direccion Y, edificio 9 niveles
Figura 7.1 — Configuracion de los modelos discretizados para OpenSees

Para evaluar la contribucién total de fuerzas laterales entre los marcos en una direccion, los
marcos en el modelo se conectan entre si mediante elementos infinitamente rigidos, incluyendo
los efectos de diafragmas rigidos en cada nivel.

En cuanto a los parametros y consideraciones del modelado en OpenSees de los modelos
en estudio, se consideraron las suposiciones del disefio que se discutieron en el capitulo 4. Es
decir, el tipo de elemento estructural de los modelos (vigas enlace, vigas fuera del enlace,
contravientos, columnas y conexiones), modelo histérico del acero, numero de fibras por
elementos, imperfecciones iniciales y subdivision de los contravientos, efectos de segundo orden
y el modelo considerado para la viga enlace.

Por otra parte, en los modelos se consideré una imperfeccion inicial de h/500 como
desplome. El nodo de la azotea tiene un desplazamiento Ay inicial igual a la altura del entrepiso
entre 500, cuya imperfeccion representa la tolerancia al desplome en los cddigos de practicas
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generales (IMCA, 2014; AISC 360-10). En la figura 7.2 se muestra esta consideracion de
desplome en los modelos de 6 y 9 niveles cuyas magnitudes de desplome en azotea son iguales a
Agen=4.34 cm Yy Aggn= 6.44 cm.

A= 6.44 cm
A=434cem

-- 74

= A

N
7

L\ /N

a) Modelo de 6 niveles b) Modelo de 9 niveles

Figura 7.2 — Imperfeccién en los modelos por efecto del desplome vertical

En los analisis inelasticos se considerd un amortiguamiento viscoso equivalente conforme
a la definicidn de los espectros de disefio sismico de las NTCS-04 y del MOC-08 cuya magnitud
es igual a £=0.05.

Asi, en la figura 7.3 se muestran algunos de los elementos considerados en los modelos de
6y 9 niveles.

7.2.1 Esfuerzos de fluencia reales del acero estructural.

La sobrerresistencia que aporta el material a cualquier sistema estructural depende del
esfuerzo de fluencia que fue considerando en el analisis; es decir, si se calcula las resistencias
con el esfuerzo de fluencia tedrico, entonces se calculara una capacidad del sistema tedrico. Sin
embargo, los certificados de calidad de los acero reportan que los esfuerzos de fluencia de los
perfiles estructurales suele ser mayor al esfuerzos teoricos, lo que coincide con otras
investigaciones (Tapia y Tena, 2011; Garcia y Tapia, 2014). Por ello, en esta investigacion se
emplearon las magnitudes medias del esfuerzo de fluencia del estudio estadistico (que se discute
ampliamente en el capitulo 2 de este trabajo), donde la magnitud media del esfuerzo de fluencia
para perfiles IR (W) de acero A572 Grado 50 y perfiles OR (HSS) de acero A500 Grado B es
igual a fy,= 4,223 kg/cm?® y fy,= 3,955 kg/cm?, respectivamente.

7.2.2 Angulo de rotacion inelastico de dafio de la viga enlace

En investigaciones experimentales recientes como Dubina et al. (2008), Okazaki et al.
(2009), Mansour (2010), Ji et al. (2014), entre otras, reportan que las vigas enlace desarrollan
angulos de rotacion inelasticos donde se presenta algin modo de falla que induce un dafio
importante en la viga enlace (fractura en el alma, fractura en el patin, etc.) y se considera que el
elemento ya no es capaz de recuperar su rigidez desarrollando deformaciones permanentes.

En la figura 7.4 se muestra una recopilacion de los angulos de rotacién inelasticos de dafio
Y4 reportados en investigaciones experimentales. Estos angulos corresponden a pruebas ante
cargas ciclicas reversibles de diferentes tipos de secciones y de longitudes de viga enlace cuya
relacion e/(My/V,) define que la viga enlace sea clasificada como corta, por lo tanto, dominara la
fluencia por cortante.
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Figura 7.3 — Modelo en OpenSees de los marcos de 6 y 9 niveles
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Figura 7.4 — Angulo de rotacion inelstico de dafio reportado en pruebas experimentales

Como se muestra en la figura 7.4, las vigas enlace ensayadas logran desarrollar angulos de
rotacion inel&sticos mayores que exceden la magnitud del AISC 341-10 igual a y= 0.08 rad.
Asimismo, en la figura se muestra la media muestral del estudio p cuya magnitud es igual a
7,=0.1106 rad y la media muestral menos una desviacion estandar p—c con una magnitud igual a
0.0893 rad ~ 0.09 rad. La magnitud de la p y u—oc son mayores en un 38.25% y 11.63% a la
magnitud permisible establecida en el AISC 341-10.

Por otra parte, en la figura 7.5 se muestra la magnitud del angulo de rotacion inelastico de
dafio que corresponde a secciones IR (W) y a longitudes de vigas enlace de pruebas
experimentales muy semejantes con los perfiles y a las longitudes de la viga enlace de los
modelos de 6 y 9 niveles de esta investigacion. La media muestral del estudio p cuya magnitud
es igual a y,= 0.1537 rad y la media muestral menos una desviacion estandar p—c con una
magnitud igual a y, -=0.127 rad. Esta magnitud del angulo de rotacion inelastico de dafio,
permitira tener un parametro para detener los analisis inelasticos ante cargas mondtonas
crecientes cuando en alguna viga enlace de cualquier nivel se desarrollé dicha magnitud.
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Figura 7.5 — Angulo de rotacion inelastico de vigas enlace de pruebas experimentales similares a los
modelos de este estudio

Asi, un gran nimero de variables que estan relacionadas con problemas de seguridad
estructural tienen ciertas peculiaridades que no pueden ser representadas por una distribucion
normal, por lo que debe de estudiarse que distribucién representa de mejor manera el problema
(Meli, 2001). Sobre esa base, las magnitudes de u y de u-c del estudio de las viga enlace en
pruebas experimentales de las figuras 7.4 y 7.5 corresponde de una distribucion de Gumbel, para
modelar una distribucion fuertemente asimétrica y que se aleja de la distribucién normal. Dicha
distribucion describe la variabilidad del maximo entre un grupo de valores.

En la figura 7.6 se muestran los histogramas del &ngulo de rotacion inelasticos de las
pruebas experimentales recientes y las distribuciones de Gumbel para: a) recopilacion de las
vigas enlace y b) recopilacion de vigas enlace similares a las de este estudio; ambas corresponde
a pruebas experimentales recientes (figura 7.4 y 7.5).
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Figura 7.6 — Histogramas de los angulos de rotacién inelasticos de dafio

Para considerar la incertidumbre, en problemas de seguridad estructural, generalmente
interesa conocer las magnitudes que se encuentran alejados de la media en las colas superior o
inferior de la distribucion de probabilidades. Desde este punto de vista, en las figuras 7.6a y 7.6b
se muestra una media menos una desviacion estandar (u— o), cuyas magnitudes permiten
establecer que el angulo de rotacidn plastico normativo del AISC 341-10 es conservador. Asi, en
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esta investigacion se considerara como la maxima magnitud del angulo de rotacion inelastico la
magnitud v,,, donde se detendran los analisis estaticos inelasticos ante cargas mondtonas
crecientes.

7.3 Analisis estaticos inelasticos
7.3.1 Metodologia de los anélisis estaticos inelasticos

Los modelos estructurales que se disefiaron en el capitulo 6, se sometieron a analisis
estaticos inelasticos ante cargas monotonicas crecientes en el programa OpenSees (Mazzoni et
al., 2006). Validando los resultados de acuerdo a lo discutido en el capitulo 4 de esta
investigacion.

7.3.1.1 Curvas cortante — distorsion

El estudio del comportamiento de los modelos se realiz6 por medio de curvas
normalizadas cortante — distorsion, tanto a nivel global como por entrepiso. Esto pretende
estudiar la distribucion de la respuesta inelastica por entrepiso, ya que no puede ser identificado
mediante una curva global.

Asi, en la figura 7.7 se muestran las curvas globales de los modelos estudiados mientras
que en la figura 7.8 y 7.9 se muestran las curvas por entrepiso. En ambas figuras el cortante V
esta normalizado con el peso total de la estructura Wr.

En la figura 7.7, la distorsion se calcul6 como la deformacion lateral del entrepiso de
azotea entre la altura total de la estructura; mientras que, para las figuras 7.8 y 7.9, la distorsion
se calculé como la deformacion lateral entre pisos adyacentes divididos entre la altura del
entrepiso. Asimismo, en la figura 7.7 se muestra la pendiente de la rigidez elastica del edificio y
la pendiente de la rigidez donde se establecié que la respuesta del modelo era lo suficientemente
inelastica para reportar la distorsion de fluencia. En la figura 7.7 se definio que cuando la
pendiente tangencial tenga un cambio de pendiente de mas del 5%, el sistema desarrolla un
comportamiento inelastico importante. EI cambio de pendiente del 5% esta asociado al modelado
con fibras en OpenSees propuesto en otras investigaciones (Tapia y Tena 2013).

Por otra parte, se establecio que los analisis se detendrian en el paso donde alguna viga
enlace en cualquier nivel desarrolle un &ngulo de rotacion inelastico cuya magnitud fuera igual a
Yp= 0.127 rad, aunque numéricamente el modelo sea capaz de desarrollar mas pasos. De este
modo, se considera que el marco llega a su capacidad ultima desarrollando dafios importantes en
la viga enlace. Con este criterio, se desarrollaron las figuras 7.7 a la 7.9 y fueron calculadas las
magnitudes enunciadas en las tablas 7.2 y 7.3.

Tabla 7.2 — Caracteristicas de las curvas cortante — distorsion de los modelos estudio

Modelo Edificio 6 niveles Edificio 9 niveles
Distorsion de fluencia, 3, (%) 0.277 0.288
Distorsién Ultima, d (%) 1.659 1.506
Cortante de fluencia, V,/Wr 0.452 0.450
Cortante ultimo, V,/W5 0.799 0.786
Ductilidad, p= Su/6y 5.992 5.224
Sobrerresistencia, Q= (V,/Wr)/( V,/Wr) 1.766 1.748
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Conforme al capitulo 6 de esta investigacion, para marcos contraventeados
excentricamente, el angulo de rotacion plastico y rige el disefio de los elementos sobre la
distorsion de entrepiso 3.

En la tabla 7.2 se presentan las caracteristicas obtenidas de las curvas de capacidad
globales (figura 7.7) de los edificios analizados; es decir las magnitudes de distorsion y cortante
de fluencia y capacidades dltimas para determinar las magnitudes de ductilidad p y
sobrerresistencia Q que el sistema pudo desarrollar. De acuerdo con la tabla 7.2, el modelo de 6
niveles desarrollé una magnitud de ductilidad p= 5.992 y una sobrerresistencia igual a Q= 1.766
mientras que, el modelo de 9 niveles desarroll6 una ductilidad igual a pu= 5.224 y una
sobrerresistencia igual a Q= 1.748.

Las magnitudes obtenidas de ductilidad que desarrollaron los edificios concuerdan con
investigaciones recientes (Tapia y Tena, 2013a; Gascon, 2011) donde la ductilidad es
dependiente de la altura de los modelos; es decir, la ductilidad que desarrollan los modelos se
reduce conforme aumenta la altura de la estructura.

7.3.1.1 Perfil de distorsiones

Conforme al Apéndice A de las NTCS-04 se debera revisar las distorsiones contra
servicio y contra colapso, establecidas en Sservicio= 0.40% Y Scolapso= 2.0% respectivamente. En la
tabla 7.3 se muestran las distorsiones de fluencia o, y de colapso &, para los modelos de 6 y 9
niveles para cada entrepiso; mientras que en las figuras 7.10 y 7.11 se muestran los perfiles de
distorsiones de fluencia y de colapso de los modelos estudiados.

En la tabla 7.3 se enuncian los promedios de las distorsiones de fluencia y de colapso
para los dos modelos de estudio, estos promedios no consideran el entrepiso del primer nivel por
las condiciones de frontera ni los entrepisos donde no se desarroll6 una distorsion asociada con
la revision de servicio, puesto que el entrepiso del modelo no desarrolla fluencia en sus
elementos. Asi, puede considerarse que en todos los casos se satisfacen los limites propuestos
por las NTCS-04 para edificios de mediana altura.

Tabla 7.3 - Distorsiones de fluencia y ultima por niveles (%)

Edificio 6 niveles Edificio 9 niveles

Entrepiso
Sy Sy Sy Sy

N1 0.215 1.305 0.201 0.796
N2 0.298 2.079 0.314 1.613
N3 0.352 2.234 0.366 2.003
N4 0.393 2.004 0.405 2.295
N5 0.384 1.495 0.415 2.306
N6 0.332 0.907 0.422 2.013
N7 - - 0.413 1.477
N8 - - 0.374 0.778
N9 - - - 0.354

Promedio  0.352 1.744 0.387 1.784

Asimismo, en las figuras 7.10 y 7.11 se muestra las distorsiones globales de cada modelo
de estudio (tabla 7.2), en ambas figuras, se hace notar que las distorsiones globales no logran
estimar claramente el nivel de dafio para elementos no estructurales ni los de seguridad contra
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colapso, ya que las distorsiones globales quedan por debajo de las distorsiones permisibles por
las NTCS-04.

6
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Figura 7.10 — Perfiles de distorsiones del edificio de 6 niveles
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Figura 7.11 — Perfiles de distorsiones del edificio de 9 niveles

Sin embargo, las distorsiones por entrepiso, muestran en donde se desarrolla el mayor
nivel de dafos. Para el caso del edificio de 6 niveles, los dafios se concentran en los entrepisos 2
y 3; mientras que en el edificio de 9 niveles, en los entrepisos 4 y 5 se desarrollan la mayor
cantidad de dafios. Asi, con base en los resultados enunciados en la tabla 7.3 y con las figuras
7.10 y 7.11, se considera que los modelos desarrollaron una buena capacidad contra dafio no
estructural, debido a que solo el modelo de 9 niveles excede en un 5% con respecto a la
distorsion permisible de las NTCS-04 (2004) en el nivel 6 que es donde se concentra el mayor
dafio no estructural; mientras que, en el modelo de 6 niveles, no reporta ninguna distorsion
superior al 0.4%.

7.3.1.2 Perfil de angulos de rotacién

Conforme al AISC 341-10 y al CSA-06, el angulo de rotacion plastico esta limitado a una
magnitud igual a y,= 0.08 rad para la revision, cuando la viga enlace fluira por cortante, mientras
que si la viga enlace fluira por flexion, la magnitud es igual a y,= 0.02 rad. Cuando se considera
que la viga enlace fluira por un combinacion por cortante y flexion, la magnitud del angulo de
rotacion plastico debera interpolarse.
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Asi, investigaciones experimentas y analiticas han considerado vigas enlace cortas donde
el comportamiento de la viga enlace sera dominado por cortante, debido a que la prediccion de la
fluencia por cortante es mas confiable que la fluencia por tension. En relacion con lo anterior,
investigaciones experimentales como Okazaki et al. (2004), Dubina et al. (2008), Mansour
(2010) y Ji et al. (2014), han reportado magnitudes de &ngulos de rotacion inelastico de dafio de
v¢= 0.081 rad hasta yq= 0.19 rad (figura 7.4). Por otra parte, investigaciones analiticas como
Koboevic y Olivia (2010) y Rozon et al. (2008) reportan magnitudes de angulos de rotacion
superiores al limite establecido por el CSA-06.

Asi, en la figura 7.12 se muestran los angulos de rotacion plastico de los modelos de 6 y 9
niveles de este estudio. Con base en los resultados de los modelos estructurales, el angulo de
rotacion plastico conforme a la normativa vigente (AISC 341-10 y CSA-06) es superado por los
entrepisos que reportan una mayor incursion de la respuesta ineléstica. En otras palabras, la
estructura tiene mayor capacidad de deformacion debido a que las vigas enlace logran desarrollar
angulos de rotacion inelasticos mayores a lo establecido en el AISC 341-10 y en el CSA-06.

Adicionalmente, en la figura 7.12 se muestra el limite establecido en esta investigacion
conforme a la magnitud de dafio en investigaciones experimentales cuyas vigas enlace son
semejantes a las vigas de este estudio, definido por u — o (figura 7.5) cuya magnitud resulto ser
igual a y,—-= 0.127. Por lo tanto, la magnitud y,= 0.08 rad es conservadora.
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Figura 7.12 — Perfiles de los &ngulos de rotacion plastico
7.4  Seleccion de registros para los analisis dinamicos inelasticos

Los analisis dinamicos inelasticos permiten estudiar el comportamiento de una estructura
ante una excitacion sismica, generalmente mediante la caracterizacion del movimiento del
terreno a través de un acelerograma, que es una serie de secuencias de aceleraciones en el
terreno. Este registro sismico se aplica en la base de la estructura, dando evidencia del
movimiento oscilatorio de la estructura.

La respuesta estructural dependerad de la intensidad del registro sismico, asi como del
comportamiento de cada uno de los elementos estructurales que la conforman.

Asi, los andlisis dinamicos inelasticos se desarrollaron en el programa OpenSees
(Mazzoni et al., 2006), que permiten realizar anélisis dinamicos mediante rutinas predefinidas,
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empleadas y calibradas mediante un gran niumero de investigaciones analiticas y experimentales
recientes.

7.4.1 Seleccion de los registros acelerométricos reales

Para este estudio fueron seleccionados acelerogramas correspondientes a la zona del lago
de la Ciudad de México y algunos acelerogramas correspondientes a la zona de transicion que
corresponden al mismo peligro sismico. La informacidn de los acelerogramas corresponde a la
Base Mexicana de Sismos Fuertes (2000). En la figura 7.13 se muestra la ubicacién de las
estaciones acelerométricas dentro de la zonificacion geotécnica de las NTCCM-04. Por otra
parte, en la figura 7.13 se observa que 6 estaciones se ubican a la zona de suelos blandos, 3 en
zona de transicion y una estacion en los limites entre transicion y suelos blandos. De las
estaciones que se ubican en la zona Il denominada suelos blandos y conforme a la
subzonificacion de las NTCS-04 para fines de disefio sismico, tres se sitlan en la zona Illa, dos
en lazona lllb y una en la zona lllc.

Una vez identificadas y seleccionadas las estaciones acelerométricas, en cada estacion, se
obtuvieron los espectros de respuesta para los acelerogramas de la base de datos de la Base
Mexicana de Sismos Fuertes (2000) cuya aceleracion espectral maxima se factorizé para que
fuera equiparable con lo estipulado en el espectro de disefio de la zona considerada. Ademas, se
prefirieron registros donde el periodo de la ordenada espectral maxima estuviera muy cerca del
periodo fundamental de los modelos a analizar (6 y 9 niveles). Asi, en la tabla 7.4 se muestra la
informacion correspondiente de 10 registros sismicos seleccionados correspondiente a las
estaciones de la figura 7.13.

Para cada acelerograma seleccionado, se comparo el espectro de respuesta con el espectro
de disefio elastico (Q= 1) con el propdsito de que correspondieran al mismo peligro sismico. En
la figura 7.14 se muestra que la ordenada espectral maxima de cada espectro de respuesta esta
ubicada en la meseta del espectro de disefio y que a su vez el periodo de dicha ordenada espectral
es muy similar a los periodos de vibracion de los modelos estudiados (T.= 0.8845 y T.= 1.0381
s). Asi, en la figura 7.14 se muestra el espectro de disefio conforme al Apéndice A de las NTCS-
04 para un periodo del suelo Ts= 1.50 s que corresponde a la zona Illa. En la figura 7.14 se
muestran que los acelerogramas seleccionados se ajustan razonablemente bien al peligro sismico
considerado en espectro de disefio elastico.

Tabla 7.4 — Estaciones acelerométricas y acelerograma seleccionado

NUum. Nombre Long. Lat. Zona Tipo Suelo Acelerograma
1  Alberca olimpica 99.154 19.358 Il  Transicién A0249509
2 Jardines de Coyoacan 99.127 19.313 Illa Arcilloso, Zona lago JC549906
3  Cibeles 99.165 19.419 Illb Blando, arcillas Cl1058904
4 Mariano Escobedo 99.182 19.438 Il  Transicion ME529509
5  Granjas 99.18 19.475 Il  Estratificado (arcillas, limos, arenas)  GR278904
6  Angel Urraza 99.168 19.383 Il  Transicion AU468904
7 Coérdoba 99.159 19.422 Illb Alto riesgo sismico C0568904
8 Plutarco Elias Calles 99.132 19.39 Illc Arcilloso, Zona lago PE108904
9  Colegio Madrid 99.134 19.287 llla Blando, arcillas DFCM9005
10 Lindavista 99.128 19.493 lIlla Blando, arcillas LV178904
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Figura 7.13 — Ubicacion geografica de las estaciones acelerométricas de este estudio

Por otra parte, tres espectros de respuesta (C1058904, PE108904 y CO568904) no estan
envueltos por la rama descendente del espectro de disefio; sin embargo, en esta investigacion, la
respuesta maxima de los espectros de respuesta estd en la meseta, que es donde interesa estudiar
el comportamiento de la estructura. Una situacion completamente distinta representa el caso
donde el periodo fundamental de la estructura estuviera en la rama descendente o cuando algun
modo superior coincida en ese intervalo de tiempo; en ese caso se podrian obtener resultados si
puedan afectar la respuesta estructural del sistema (Pérez, 2015).
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Figura 7.14 — Comparativa entre los espectros de respuesta (factorizados) de acelerogramas historicos y el
espectro de disefio elastico considerado en este estudio
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En la figura 7.15 se muestran los acelerogramas considerados y el factor de amplificacion
mediante el cual se logré que la aceleracion maxima del espectro de respuesta del registro
sismico corresponda a la aceleracion de la meseta del espectro de disefio elastico (Q=1).

Por ultimo, en la tabla 7.5 se enuncian las aceleraciones maximas normalizadas con la
aceleracion de la gravedad de los registros considerados y la direccion correspondiente del
registro sismico seleccionado.

Tabla 7.5 - Caracteristicas de los acelerogramas considerados

Registro artf;?ﬁ}iocra?:ieén Direccién (?;‘Ir;]séb(eig%) Sa maximald
AO249509 7.34 N9OE 229.52 0.234
JC549906 4.44 N9OE 193.97 0.198
Cl1058904 6.48 N9OE 296.92 0.303
MES529509 7.48 NOOE 204.73 0.209
GR278904 7.89 NOOE 371.79 0.379
AU468904 8.53 NOOE 259.13 0.264
C0O568904 5.75 N9OE 224.80 0.229
PE108904 6.20 N9OE 270.15 0.275
DFCM9005 27.30 N9OE 313.40 0.319
LV178904 7.24 N9OE 232.41 0.237

7.5 Evaluacion de la respuesta inelastica de los modelos de estudio

En esta seccion se presenta los resultados de los andlisis dinamicos inelasticos de los
modelos de 6 y 9 niveles ante los acelerogramas considerados, donde se estudian las curvas de
histéresis globales de cada acelerograma y las distorsiones a la primera fluencia. En las graficas
se reportan la distorsion global en porcentaje (deformacion en la azotea entre la altura total de
cada modelo, Aazotea’Hiotar) CONtra el cortante normalizado con el peso total de cada modelo.

7.5.1 Comportamiento global del modelo de 6 niveles

En la figura 7.16 se muestran las curvas de histéresis global para cada uno de los registros
sismicos contemplados en este estudio. Con base en los resultados, el modelo de seis pisos tuvo
una respuesta inelastica estable, donde el sistema estructural logré soportar las demandas
sismicas sin llegar al colapso, pero presentando dafios importantes en las vigas enlace.

Sobre esa base, el mecanismo de colapso esperado concuerda con las suposiciones de la
filosofia de disefio, donde la viga enlace es el fusible estructural y los contravientos y las vigas
fuera del enlace tienen un comportamiento, aunque inelastico, sin acumular dafio importante. En
esta filosofia, las columnas y las conexiones tienen un comportamiento completamente el&stico.
Asi, las curvas de histéresis de los entrepisos de 6 niveles reportan las distorsiones de entrepiso
en porcentaje (deformacion del entrepiso divida entre la altura correspondiente del entrepiso,
Aentrepiso-iNentrepiso-i) cONtra el cortante de entrepiso normalizado respecto al peso total de la
estructura.

De acuerdo con las curvas de histéresis de cada acelerograma, el sistema estructural
reporta una distorsion global menor al 0.50% asociadas a la primera fluencia por cortante de las
vigas enlace. En la tabla 7.6 se muestra la distorsion de la primera fluencia y la distorsion
méaxima en magnitud absoluta.
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Tabla 7.6 — Distorsiones de primera fluencia y maxima por acelerograma, edificio 6 niveles

Distorsiones de fluencia Distorsiones maxima
Registro S

o VW Onima vy
AO249509 0.3745 0.5899 0.7903 0.8097
JC549906 0.4608 0.6515 0.6248 0.6807
Cl058904 0.4975 0.6535 1.1848 0.8857
ME529509 0.3968 0.5250 0.6303 0.6541
GR278904 0.4830 0.5880 0.8484 0.7862
AU468904 0.4428 0.5873 0.8137 0.7416
C0O568904 0.4416 0.5924 0.8002 0.7940
PE108904 0.4455 0.5975 0.8250 0.8119
DFCM9005 0.4704 0.7099 0.9356 0.8061
LV178904 0.5098 0.6626 0.7639 0.8142
Promedio 0.4523 0.6158 0.8217 0.7784

De acuerdo con la tabla 7.2, para el modelo de 6 niveles, la distorsion de fluencia se
presenta a 0.277% en los andlisis estaticos no lineales mientras que conforme a los resultados de
los andlisis dindmicos de la tabla 7.6, el promedio de la distorsién de fluencia de los diez
acelerogramas tiene una magnitud de 0.452%, que es mucho maés cercano al limite propuesto en
las NTCS-04.

Asi, conforme los resultados de los analisis dindmicos inelasticos, el modelo de 6 niveles
tendrian un comportamiento aceptable de forma global ante el estado limite de servicio; es decir,
la estructura presentard un comportamiento eléstico para sismos de moderada intensidad.

7.5.2 Comportamiento global del modelo de 9 niveles

El modelo de 9 niveles con una altura de 32.20 m desarroll6 una respuesta histerética
estable, sin que se presentara el colapso ante los registros considerados en este estudio. Los diez
acelerogramas lograron excitar el edificio con diferentes intensidades como se nota en la figura
7.17 donde se muestran las curvas de histéresis.

Asimismo, en la tabla 7.7 se enuncian las distorsiones de fluencia &, y las distorsiones
mAaximas dmaxima ante la excitacion sismica de los registros considerados en el estudio del edificio
de 9 niveles.

Tabla 7.7 - Distorsiones de primera fluencia y maxima por acelerograma, edificio 9 niveles

Distorsiones de fluencia Distorsiones maximas

Registro 5, VIV, Smaxima VIV,
(%) (%)
A0249509 0.3854 0.5531 0.6758 0.6799
JC549906 0.3428 0.4673 0.5302 0.5620
Cl058904 0.3942 0.5086 0.8749 0.8067
ME529509 0.3426 0.4962 0.4761 0.4871
GR278904 0.3398 0.4369 0.6665 0.6089
AU468904 0.3433 0.4667 0.5632 0.5734
C0568904 0.4096 0.4874 0.6445 0.6785
PE108904 0.3836 0.4733 0.6456 0.6330
DFCM9005  0.4828 0.6314 0.8505 0.7382
LV178904 0.4561 0.6536 0.6938 0.8006
Promedio 0.3880 0.5175 0.6621 0.6568
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Figura 7.17 — Curvas de histéresis global del modelo de 9 niveles ante los 10 acelerogramas

Asi, cada registro de aceleraciones sometio al modelo a demandas sismicas importantes
gue generan un dafio importante en las vigas enlace, mientras que, el resto de los elementos
estructurales tiene un comportamiento elastico. Se nota en la figura 7.17 que cada registro
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demanda un comportamiento inel&stico al sistema estructural conforme a la premisa de disefio
por capacidad; es decir, evitar el colapso del modelo.

De acuerdo con la tabla 7.2 para el modelo de 9 niveles, la distorsion de fluencia se
presenta a 0.288% ante los analisis no lineales estaticos mientras que, en la tabla 7.7 el promedio
de la distorsion de fluencia de los diez acelerogramas tiene una magnitud de 0.388% que es
bastante similar al limite propuesto en las NTCS-04.

7.5.3 Comportamiento por entrepiso del modelo de 6 niveles

Con base en las curvas de histéresis mostradas en la figura 7.18, se identifico el
acelerograma que estuvo relacionado con la maxima demanda del sistema estructural. En
relacion con lo anterior, la estacion acelerométrica DFCM, que esta ubicada en la zona Illa, es la
que esta relacionado con la aceleracion espectral maxima del registro DFCM9005 con un
periodo de 0.906 s (figura 7.14), muy cercano al periodo de vibracion de la estructura igual a
0.8845 segundos.

De hecho, con base en la tabla 7.6, el registro DFCM9005 es uno de los registros que
esta relacionado con las mayores magnitudes de distorsion Gltima y la relacién del cortante basal
entre el peso de la estructura V/Wr.

En la tabla 7.8 se muestran las distorsiones de fluencia y maximas por entrepiso en
magnitud absoluta ante la demanda sismica del registro DFCM9005.

Tabla 7.8 - Distorsiones de fluencia y maxima por entrepiso del edificio de 6 niveles ante
el acelerograma DFCM9005

. S LI
Registro (O/z) ”Eg/z')ma
Nivel 1 0.3111 0.8159
Nivel 2 0.4428 1.2795
Nivel 3 0.6002 1.2511
Nivel 4 0.4897 1.0716
Nivel 5 0.4432 0.7819
Nivel 6 - 0.4648
Promedio 0.4940 1.0960

En la figura 7.18 se muestran las curvas de histéresis por entrepiso, donde se muestra la
relacion entre el cortante por entrepiso normalizado con el peso total de la estructura y la
distorsion de entrepiso en porcentaje. En ella, se observa que la mayor incursion en el intervalo
inelastico se presenta en los entrepisos 2 y 3, mientras que los entrepisos 5 y 6 practicamente
permanecen elasticos. Esto concuerda con los resultados de los analisis estaticos inelasticos,
donde la mayor demanda de distorsion se reporto en los entrepisos 2 y 3.

En la figura 7.19 se muestra el perfil de distorsiones del analisis dindmico ineléstico ante
el registro DFCM9005. Asi, el analisis dindmico inelastico desarrolla en dos entrepisos
distorsiones que son mayores al limite del estado limite de servicio en los pisos intermedios.
Cabe destacar que, el nivel 6 que permanece elastico, la distorsion de fluencia de la figura 7.19a
no es la maxima distorsion que podria desarrollar el entrepiso, puesto que no se presentd
fluencia de ningun elemento.
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Figura 7.18 — Curvas de histéresis por entrepiso del modelo de 6 niveles ante el acelerograma
DFCM9005

Por otra parte, las distorsiones del analisis dindmico inelastico en la revision contra
colapso que corresponden a las distorsiones ante el registro sismico DFCM9005, quedan
protegidas por la distorsion Gltima de las NTCS-04. Esto concuerda con su etapa de disefio que,
las distorsiones de colapso no rigen sobre los angulos de rotacion inelastico.

T 6 o6 Andlisis
2 | 2 A
S 5 1 S5 | I dinamico
inelastico
4t 4t N
I I e = Djstorsion
3 F 3t permisible
! I 5 | I NTCS-04
1F 1} I
0 L = 0 i
00 01 02 03 04 05 06 0.0 0.5 1.0 15 2.0
8, (%) 3, (%)
a) Distorsiones de servicio b) Distorsiones de colapso

Figura 7.19 — Comparativa de las distorsiones con base en los resultados del
estudio para el modelo de 6 niveles
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7.5.4 Comportamiento por entrepiso del modelo de 9 niveles

Para estudiar el comportamiento por entrepiso, se determina que registro sismico
demanda la respuesta maxima de la estructura en funcion del peligro sismico de la zona, es decir
para la zona Illa de las NTCS-04. Asi, con base en el espectro de respuesta del acelerograma, se
identifica la ordenada espectral maxima y que periodo le corresponde; de modo que dicho
periodo sea muy semejante al modelo de 9 niveles. Con base en los resultados se identificd que
el registro L\VV178904 es el que demanda mas a la estructura y que de hecho, tienen una ordenada
espectral maxima en el periodo 1.056 s (figura 7.14) mientras que el modelo de 9 niveles tiene
un periodo de vibracién en la direccion de estudio de T,= 1.0381 s y corresponde a una estacion
acelerométrica ubicada en la zona Illa (figura 7.13).

Por otra parte, en la tabla 7.7 la distorsion ultima del modelo ante el registro de
aceleraciones LVV178904 no es la mayor de los 10 registros; sin embargo, el acelerograma es uno
de los que ocasiona las mayores demandas.

En la figura 7.20 se muestran las curvas histéricas del modelo de 9 niveles ante la accion
del acelerograma LV178904, dichas curvas muestran un comportamiento estable y tipico de
estructuras cuando son modeladas con fibras.

En la tabla 7.9 se muestran las distorsiones de fluencia y méaximas absolutas ante la
demanda sismica del registro LVV178904. Con base en las curvas de histéresis de la figura 7.20,
se aprecia que los niveles 1 al 7 tuvieron una respuesta inelastica. Sin embargo, en los niveles 8
y 9, no se reporta distorsion de fluencia puesto que estos entrepisos no fluyeron.

Sin embargo, la distorsion méxima que se reporta en la tabla 7.9 es Unicamente una
referencia de la distorsion del estado limite de prevencion contra colapso, puesto que, el modelo
no colapsa bajo ninguno de los 10 registros de aceleraciones de este estudio. En el célculo del
promedio de las distorsiones enunciado en la tabla 7.9 no se considera ni la distorsion del primer
nivel ni las distorsiones de los dos Gltimos niveles.

Tabla 7.9 — Distorsiones de fluencia y maxima por entrepiso del modelo de 9 niveles
ante el acelerograma LV178904

Registro 8 Bmaxima
(%) (%)
Nivel 1 0.245 0.407
Nivel 2 0.389 0.804
Nivel 3 0.404 0.939
Nivel 4 0.501 1.053
Nivel 5 0.568 1.008
Nivel 6 0.476 0.860
Nivel 7 0.441 0.692
Nivel 8 - 0.450
Nivel 9 - 0.295
Promedio 0.463 0.893

Asi, el promedio de distorsion de fluencia de la tabla 7.9 resulto ser igual a 0.463, que
supera la distorsion mayor a la establecida por la NTCS-04 cuya magnitud es de
Sy-permisible: 0.40%.
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Figura 7.20 — Curvas de histéresis por entrepiso del modelo de 9 niveles ante el
acelerograma LV178904
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Finalmente, en la figura 7.21 se muestran las distorsiones por entrepiso del modelo de 9
niveles ante el acelerograma LV178904, asimismo, el limite de distorsion permisible de las
NTCS-04. Asi, en la figura 7.21a se muestran las distorsiones de fluencia o de servicio, donde
las distorsiones de fluencia se desarrollan a distorsiones que superan el limite establecido en las
NTCS-04. Por otra parte, en la figura 7.21b se muestran las distorsiones ultimas o de colapso. En
esta figura, la distorsion contra colapso queda muy alejada de las distorsiones ultimas del analisis
dindmico inelastico, lo cual concuerda que para marcos contraventeados excéntricamente, la
distorsion no rige sobre el angulo de rotacion inelastico.

< 9 T 9
E 8 I E s 4 | Andlisis
= 7 y < 7 4 I dindmico
6 - | 6l inelastico
5 I 51 I == = Distorsion
4 4 4 permisible
3 34 I NTCS-04
2 2T
14 | 11 |
R T T P 0 t t t :
00 01 02 03 04 05 06 0.0 0.5 10 15 2.0
3, (%) 8, (%)
a) Distorsiones de servicio b) Distorsiones de colapso

Figura 7.21 — Comparativa de las distorsiones con base en los resultados del
estudio para el modelo de 9 niveles

7.5.5 Estudio del comportamiento de las vigas enlace en los modelos de estudio

Se ha discutido en capitulos anteriores, que la viga enlace es el elemento objetivo de
disefio y el componente estructural que seré el fusible ante la solicitacion de acciones sismicas.
Por lo tanto, se espera que este elemento tenga un comportamiento inelastico estable y tenga la
suficiente capacidad de disipar energia y que esto haga evidente, que la viga enlace realmente
funcione como un fusible estructura.

Con base en lo anterior, en las figura 7.22 se muestra el comportamiento de las vigas
enlace por entrepiso ante la accion del registro sismico DFCM9005 para el modelo de 6 niveles,
mientras que en la figura 7.23 se muestra el comportamiento de las vigas enlace por entrepiso
ante las demandas sismicas del registro de aceleraciones LVV178904 para el modelo de 9 niveles.

En ambas graficas se reporta el angulo de rotacion plastico y, (distorsion del entrepiso
Jentrepiso POI el cociente de la longitud de la viga enlace y la longitud de la crujia e/Lcryjia) contra el
cortante en la viga enlace normalizado con la resistencia nominal a cortante plastico V/V,,.

Asimismo, en las figuras 7.22 y 7.23 se muestra también la magnitud del &ngulo de
rotacion inelastico de vigas enlace (y,—.= 0.127 rad) obtenido de pruebas experimentales con
vigas enlace similares de los modelos de este estudio (figura 7.5, u—c). Esa magnitud del angulo
de rotacion se usé en los analisis estaticos inelasticos para relacionar la capacidad del modelo a
lo que una estructura real podria desarrollar. En las figuras 7.22 y 7.23, existen entrepisos que
superan la magnitud de la rotacion propuesta (y,-.= 0.127 rad) sin colapsar, lo que significa que
el limite sugerido es conservador y que las vigas enlace podrian tener capacidad de desarrollar
mayor dafio, lo que coincide con las pruebas experimentales reportadas en la seccion 7.3.1.2 de
esta investigacion.
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Figura 7.22 — Comportamiento histerético de las vigas enlace del edificio de 6
niveles ante el acelerograma DFCM9005

Conforme a las curvas de histéresis de los entrepisos 2 y 3 de la figura 7.22 asi como del
entrepiso 2 al 5 de la figura 7.23 (mayor comportamiento ineléstico), las vigas enlace de estos
entrepisos disipan la mayor cantidad de energia con un comportamiento inelastico. Ademas, en
estos entrepisos se supera la resistencia nominal a cortante plastico, lo que concuerda con
investigaciones experimentales recientes, donde se presentan diferentes fallas en la viga enlace
como fractura del alma, pandeo del alma, agrietamiento del alma, etc., (Garcia y Tapia, 2014).

En otras palabras, las vigas enlace del entrepiso 2 y 3 de la figura 7.22 y de los entrepisos
del 2 al 5 de la figura 7.23 acumulan el mayor dafio por fluencia por cortante. EI mecanismo de
colapso concuerda con la premisa de disefio por capacidad, donde las vigas enlace son los
elementos que disipan la mayor cantidad de energia mientras que el resto de los elementos
permanecen elasticos ante la ocurrencia de un sismo de gran intensidad, es decir, son los
elementos que sufren el mayor dafio en el modelo.

Por otra parte, las vigas enlace del nivel 6 del modelo de 6 niveles y de los niveles 8 y 9
del modelo de 9 niveles, tienen poca incursion en el intervalo inelastico. Adicionalmente, en
estos entrepisos no se desarrollé ninguna articulacién plastica en algun elemento estructural.
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Figura 7.23 — Comportamiento histerético de las vigas enlace del edificio de 9
niveles ante el acelerograma LV178904
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Asi, el comportamiento de las vigas enlace concuerda con investigaciones reciente donde
la disipacion de la energia no es uniforme. Con base en los resultados, las vigas enlace de los
niveles inferiores son las que disipan la mayor cantidad de energia fluyendo por cortante,
mientras que las vigas enlace de los niveles superiores no tienen la misma fluencia por cortante.

En el caso del angulo de rotacion plastico vy, en las figuras 7.22 y 7.23 se muestra con
linea punteada la magnitud limite establecido por reglamentos (AISC 341-10 y CSA-06), la cual
fue superada ampliamente por las vigas enlace que tiene una mayor participacion en el trabajo
inelastico del entrepiso. Esto puede representar un severo dafio al sistema de piso, debido a que
el desplazamiento vertical puede generar agrietamiento y un desacoplamiento entre el concreto y
los pernos de cortante (por ejemplo, losacero) y/o separacion entre el sistema de piso y la viga.

Asi, las magnitudes de los angulos de rotacion inelastico de los niveles 2, 3y 4 en el
modelo de 6 niveles y de los niveles 3, 4, 5 y 6 del modelo de 9 niveles, representarian dafios
como la fractura por cortante del alma de la viga enlace. Esto concuerda con el comportamiento
estructural de este tipo de sistema bajo la accion de demandas sismicas, como sucedio en los
sismos de Christchurch, Nueva Zelanda en 2010 y 2011 (Clifton et al., 2011), donde las vigas
enlace de los niveles intermedios presentaron este tipo de dafios.

Sobre esa base, en la figura 7.24 se muestran los perfiles de los angulos de rotacion
plastico de los analisis de este estudio. Los resultados se representan con los angulos obtenidos
de los analisis dinamicos inelastico paso a paso (ADI). Para el analisis dinamico inelastico paso a
paso se hacen notar dos perfiles, las magnitudes maximas y promedio de los angulos de rotacion
de las vigas enlace, ambas corresponde a las magnitudes maximas registradas en alguno de los
10 acelerogramas estudiados. Ademas, se muestra el angulo de rotacion inelastico de dafio de
pruebas experimentales de secciones IR (W) y longitudes de viga enlace muy semejantes a las
empleadas en esta investigacion (figura 7.5, y,_.= 0.127 rad). Asimismo, se incluye la magnitud
de los resultados mostrados en la figura 7.4 con el objetivo de considerar una proteccion contra
la incertidumbre como se establece en la mayoria de las recomendaciones normativas
denominado como “propuesta y,” cuya magnitud es igual a 0.0893 rad ~ 0.09 rad y, finalmente,
el limite normativo del AISC 341-10.

Las magnitudes de los andlisis dindmicos inelasticos (ADI) tanto maximas como
promedia, superan la magnitud del limite experimental del angulo inelastico de rotacion asi como
las magnitudes de la u—o y del limite del AISC 341-10. Esto indica que el dafio concentrado en
estas vigas enlace es de suma importancia y que posterior al evento sismico, estas vigas enlace
deberan ser reemplazadas como lo ocurrido en la serie de sismos de Christchurch.

Comparando los resultados con investigaciones analiticas, Richards y Uang (2003)
reportan en su investigacion, que las magnitudes de los angulos de rotacién plastica superan por
mucho el &ngulo de rotacion permitido por los reglamentos (AISC 341-10 y CSA-06). De hecho,
esto concuerda con otras investigaciones recientes como Rozon et al. (2008) y Koboevic y Olivia
(2010) donde el angulo de rotacion normativo llega a ser restrictivo y conservador, ya que
marcos con contravientos excéntricos puedan desarrollar respuestas inelasticas mucho méas ductil
que la estimada en la normativa vigente. Sin embargo, en las recomendaciones normativas se
debe de establecer una frontera como proteccion contra la incertidumbre.
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Figura 7.24 — Comparativa de los perfiles de los angulos de rotacion plastico

Asi, con base en las magnitudes de los angulos de rotacion inelasticos de investigaciones
experimentales (figura 7.4) y con los resultados de los angulos de rotacién inelasticos de esta
investigacion (andlisis dindmicos no lineales), en la figura 7.25 se muestra la distribucion de
Gumbel del analisis estadistico de pruebas experimentales y las magnitudes de los angulos de
rotacion inelasticos de los modelos de 6 y 9 niveles. En la figura 7.25 la magnitud propuesta de
este estudio igual a y= 0.0893 rad, protege el 93% de las vigas enlace que logran disipar energia
ante las demandas sismicas impuestas en los modelos de 6 y 9 niveles. Ademas, se indica
mediante la linea denominada “Limite experimental” la magnitud propuesta de dafio severo para
vigas enlace de pruebas experimentales que son similares a las vigas enlace de los modelos de 6
y 9 niveles de este estudio.

En la figura 7.25 no se consideran los angulos de rotacion pléastico de los niveles que no
desarrollaron un comportamiento inelastico. Asi, la magnitud de este estudio igual a 0.0893 rad,
si no cubre ciertamente todas las incertidumbres del proceso de disefio, se aproxima mas al
comportamiento inelastico deseado para la etapa de disefio.
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Figura 7.25 — Funcion de frecuencias de &ngulos de rotacion plastico de dafio

Por otra parte, la relacion V/V, ha sido estudiada en diferentes investigaciones
experimentales recientes como Mansour (2010), Dubina et al. (2008) y Okazaki et al. (2004)
donde se reportan magnitudes de la relacion de Vmaximo/Vi €n las vigas enlace con perfiles IR
(W), ensayadas ante protocolos de carga ciclicas, que van desde 1.21 hasta 1.40 en Mansour
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(2010), 1.50 en Dubina et al. (2008) y 1.35 hasta 1.48 en Okazaki et al. (2004). Asi, las vigas
enlace son capaces de desarrollar una sobrerresistencia por efecto del endurecimiento por
deformacion y por la sobrerresistencia del material. Las magnitudes de las investigaciones
experimentales recientes corresponden a vigas enlace cuya fluencia es por cortante; es decir la
relacion e-Vp/M, es menor de 1.60.
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Figura 7.26 — Sobrerresistencia de las vigas enlace de los modelos estudiados

Con base en lo anterior, en la figura 7.26 se muestra la sobrerresistencia desarrolla por las
vigas enlace en los modelos de estudios de esta investigacion. Las magnitudes reportadas en la
figura 7.26 corresponden a los anélisis dinamicos inelasticos, donde las magnitudes maximas y
promedio de la sobrerresistencia de las vigas enlace (Vmaxima/Vn) corresponden a las magnitudes
maximas registradas en alguno de los 10 acelerogramas estudiados para los modelos de 6 y 9
niveles. En la figura se incluyen los limites superior e inferior obtenidos de pruebas
experimentales recientes a vigas enlace.

7.5.6 Estudio del comportamiento de las columnas adyacentes a las vigas enlace en ambos
modelos

Conforme al disefio por capacidad para marcos con contravientos excéntricos, las
columnas que se encuentran adyacentes a las vigas enlace se disefian bajo la condicion de la
carga gravitacional mas la sumatoria de la resistencia nominal a cortante de la viga enlace V,.
Esta sumatoria es amplificada por la sobrerresistencia del material en funcion del tipo de acero
de la viga enlace Ry (tabla 2.20 de esta investigacion) y por el endurecimiento por deformacion
Qep que es funcidn de la seccidn transversal del perfil (Qep= 1.25 para secciones IR y Qgp= 1.40
para secciones cajon). Adicionalmente, para las columnas con tres 0 mas niveles
contraventeados, se permite hacer un ajuste de la resistencia nominal a cortante del enlace igual a
0.88, debido a que es poco probable que todas las vigas enlace alcance su maximo
endurecimiento por deformacion al mismo tiempo (AISC 341-10).

Con base en la figura 5.2, la ecuacion 7.1 permite obtener la carga de disefio Gltima para
disefiar las columnas de un marco contraventeado excéntricamente segun el AISC 341-10.

Py = Pg‘ravitacional + Vy = Pgravitacional + 0-88-QEDRyZVn Ecuacion 7.1

Asi, el disefio de las columnas (inciso j de la figura 5.2) para marcos contraventeados
excéntricamente demandarad una gran carga axial por efecto de las vigas enlace que actuen por
arriba de la columna de disefio, requiriendo un area muy grande para soportar dicha carga axial.
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Por otro lado, y con el objetivo de revisar que la propuesta del AISC 341-10 de amplificar
la sumatoria de la resistencia nominal de las vigas enlace XV, es congruente con el disefio de las
columnas y verificar que las columnas no queden sobre-disefiadas, es conveniente estudiar la
influencia que realmente todas las vigas enlace desarrollen su endurecimiento por deformacién y
en una segunda instancia que las vigas enlace no desarrollen ni su sobrerresistencia Ry ni el
endurecimiento por deformacion Qgp. En la ecuacion 7.2 se considera que todas las vigas
desarrollan un endurecimiento por deformacién mientras que, en la ecuacion 7.3 s6lo considera
la resistencia nominal de las vigas enlace; es decir, un factor de sobrerresistencia igual a uno.

Py = Pgravitacional + -QEDRyZVn Ecuacion 7.2
Py = Pgravitacional + 2V, Ecuacion 7.3

En las figura 7.27 y 7.28 se reporta el comportamiento de las cargas axiales maximas de
las columnas adyacentes a las vigas enlace por nivel para cada uno de los diez acelerogramas en
los modelos estudiados (6 y 9 niveles respectivamente). Asi también, se muestran las cargas
axiales ultimas de disefio mediante las ecuaciones 7.1, 7.2 y 7.3; que representan el disefio por
capacidad de las columnas en funcion de la resistencia nominal a cortante de la viga enlace que
considera 0 no, el aumento por sobrerresistencia. En ambas figuras, estas ecuaciones se
identifican como a) “Propuesta AISC”; b) “Demanda maxima” y c¢) “Demanda reducida”.

Como se muestra en las figuras 7.27 y 7.28, las columnas de los marcos de estudio
soportan cargas axiales menores a las cargas de disefio conforme a la ecuacion 7.1. Sin embargo,
se nota que las columnas del primer entrepiso estan soportando una carga muy semejante a la
carga de disefio mientras que, las cargas de los niveles superiores estan soportando un carga muy
inferior a su carga de disefio (estan sobredisefiadas).

Con la informacion anterior, en esta investigacion se propone que la carga de disefio se
obtenga mediante la ecuacion 7.4, donde n; es un factor de correccidén que involucra el nimero
de entrepiso asi como el angulo de inclinacion de los contravientos, dicho factor se obtiene
mediante la ecuacion 7.5. Donde, la magnitud de Ry dependera del tipo de acero y perfil de la
viga enlace (tabla 2.20).

Py = Pgravitacionar + M;Ry2Vy Ecuacion 7.4
n, = [1 - (n;/N)**°]/(sin B;)?/ Ecuacion 7.5
donde,
Mi= constante de correccidn por entrepiso
N= namero total de entrepisos
ni= numero del entrepiso
Bi= &ngulo de inclinacién de contraviento

Para ambos modelos, la ecuacion propuesta cumple satisfactoriamente que la carga axial
de disefio cubre aceptablemente la demanda maxima en la columna en cada modelo para cada
acelerograma de estudio, por lo que resultan ser una buena aproximacién de la demanda que
realmente deberan resistir las columnas.
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Figura 7.27 — Perfiles de cargas axiales maximas para el modelo de 6 niveles
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Figura 7.28 — Perfiles de cargas axiales maximas para el modelo de 9 niveles

Por otra parte, en las figuras 7.29 y 7.30 me muestran los resultados de un estudio
estadistico de las cargas axiales méximas en las columnas de los registros sismicos de estudio.
En las gréficas se reportan las cargas méaximas a un 50 percentil, 84 percentil y a un 100
percentil. Asimismo, se incluyen las cargas de disefio consideradas como propuesta AISC
(ecuacion 7.1), demanda maxima (ecuacion 7.2) y demanda reducida (ecuacion 7.3). Finalmente,
se muestra la carga axial de disefio con la ecuacion propuesta en este estudio (ecuacion 7.4).

En ambas graficas, se muestra una dispersion entre las magnitudes de las cargas de los
percentiles analizados. Adicionalmente, la magnitud del 100 percentil queda por debajo de la
magnitud de la carga de disefio propuesta en el AISC 341-10, mientras que, la magnitud de carga
propuesta en este estudio, se aproxima de mejor manera a la magnitud de carga del 100 percentil
de los 10 registros sismicos para cada modelo.
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Figura 7.30 — Perfil de carga axial maxima y promedio para el modelo de 9 niveles
7.5.7 Comportamiento del resto de los elementos estructurales

En la figura 7.16 y 7.17 se muestran los comportamientos globales de los modelos de 6 y 9
niveles respectivamente para los 10 acelerogramas de estudio, donde ciertos registros desarrollan
un nivel de distorsion que puede representar algun dafio en los marcos de acero. Asi, conforme a
la premisa de disefio de considerar que, todo el dafio se concentré en la viga enlace, en las figuras
7.31 y 7.33 se muestra el comportamiento de algunos elementos estructurales de los niveles
donde se concentré el mayor comportamiento inelastico para cada edificio de estudio. Para el
edificio de 6 niveles, la mayor concentracion de dafos se desarrolla en los niveles 2 y 3; mientras
que, para el edificio de 9 niveles, la mayor concentracion de dafios se desarrolla en los niveles 4

y 5.

Por otra parte, en las figuras 7.32 y 7.34 se muestra el comportamiento de algunos
elementos estructurales de marcos donde no hay una viga enlace en el sistema estructural; es
decir, marcos momento — resistentes.
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Figura 7.31 — Comportamiento de elementos estructurales del marco contraventeado excentricamente para
el edificio de 6 niveles ante el acelerograma CI1058904
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Figura 7.32 — Comportamiento de elementos estructurales del marco momento resistente para el edificio de
6 niveles ante el acelerograma CI058904
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En las figuras 7.31 y 7.33 se muestra el comportamiento de los siguientes elementos: a)
vigas fuera del enlace, b) contravientos y ¢) columnas; de los modelos de 6 y 9 respectivamente
ante el acelerograma C1058904. El comportamiento de los elementos graficados corresponde a
elementos cuya relacion de esfuerzo fue la mayor en su etapa de disefio elastico (figuras 6.17 y
6.18) y corresponden al sistema estructural de contraventeo excéntrico. De manera similar, en las
figuras 7.32 y 7.34 se muestra el comportamiento para elementos estructurales de marcos
momento — resistentes, cuyas relaciones de esfuerzos corresponden a los elementos tipo
columnas y vigas que desarrollaron la mayor relacion.

En las figuras anteriormente mencionadas, se muestra en el eje de las abscisas para las
vigas fuera del enlace y vigas, el momento actuante Mz normalizado con el momento por flexion
plastico M, correspondiente a cada perfil estructural IR, y en el eje de las ordenadas, la curvatura
¢. Por otra parte, para los contravientos y para las columnas se muestra en el eje de las abscisas,
la carga axial actuante P normalizado con la carga axial de fluencia Py, y en el eje de las
ordenadas, la deformacion e.
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Figura 7.33 — Comportamiento de elementos estructurales del marco contraventeado excentricamente para
el edificio de 9 niveles ante el acelerograma CI1058904

Asi, en las figuras 7.31 y 7.33, los elementos mostraron un comportamiento
completamente elastico, y que conforme a la filosofia de disefio, el dafio se concentra en las
vigas enlace del sistema, mientras que el resto de los elementos, desarrollaran un
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comportamiento elastico. Las vigas enlace de los niveles de estudio, fue donde se desarrollo el
mayor dafio en el sistema asi como la mayor deformacion lateral.

En las figuras 7.32 y 7.34 se muestra el comportamiento de las columnas y vigas de los
marcos de acero momento — resistentes ante el acelerograma CIl058904. Asi, las vigas
desarrollaron algunas articulaciones plasticas, debido al nivel de deformacion que mostraron
ambos modelos para la componente de Cibeles. Asi, en ambas figuras (7.32 y 7.34), las vigas
desarrollaron un comportamiento ineldstico, mientras que las columnas tienen un
comportamiento eldstico.

El comportamiento de estos elementos estructurales, deja en evidencia que para ciertas
demandas sismicas, las vigas de los marcos momento — resistentes que formen parte de una
estructura que tenga marcos contraventeados excentricamente, logran desarrollar pequefias
articulaciones plasticas, aungue el dafio no es considerable como en las vigas enlace, la demanda
sismica impuesta logra plastificar algunas vigas. Esto da como resultado que, practicamente los
marcos de acero no tienen algun dafio severo, debido a que el dafio importante se concentra en la
viga enlace de los marcos contraventeados excéntricamente.
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Figura 7.34 — Comportamiento de elementos estructurales del marco momento resistente para el edificio de
9 niveles ante el acelerograma CI058904

7.6 Evaluacion de los factores de reduccion

Conforme al objetivo general de esta investigacion, el factor de comportamiento sismico Q
y el factor de sobrerresistencia R que deben ser considerados en el disefio sismico de edificios
regulares estructurados con marcos ductiles de acero que estan establecidos en los reglamentos
vigentes en México (NTCS-04 y MOC-08) pretenden predecir el comportamiento ineléstico a
partir de analisis elasticos.

Con base en lo anterior, a partir de los resultados de los andlisis inelasticos de esta
investigacion, se comparan con las magnitudes de los factores de reduccion de la propuesta
actual del Apéndice A de las NTCS-04 y con el MOC-08 para marcos ductiles de acero
contraventeados excentricamente.
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7.6.1 Ductilidades (p)

Con base a las curvas de capacidad de las distorsiones obtenidas en los analisis estaticos no
lineales (figuras 7.7 a la 7.9) se obtuvieron las demandas de ductilidad que desarrollaron los
modelos. Asi, en la figura 7.35 se muestra la ductilidad desarrollada por los entrepisos en el
analisis ante carga estatica mondtona creciente, la ductilidad global que se obtuvo con la
distorsion de fluencia y distorsion de colapso de la curva global. Ademas, la figura incluye el
promedio de las ductilidades desarrolladas por entrepiso y el factor de ductilidad que se propuso
en el disefio considerando los lineamientos de las NTCS-04. Es importante hacer mencion que no
se incluyeron los entrepisos que desarrollan un comportamiento practicamente elastico, dado que
tendrian una magnitud de ductilidad de uno.
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Figura 7.35 — Demandas de ductilidad en los entrepisos, promedios y globales de
los edificios de estudio

En relacidon con la figura 7.35, se nota que los entrepisos que tienen la mayor incursion
inelastica estan relacionados con las mayores demandas de ductilidad. Igualmente, se aprecia una
tendencia entre la ductilidad que pueden desarrollar las estructuras y la altura de los modelos, y
que los edificios estudiados en esta investigacion son capaces de desarrollar ductilidades
mayores a la ductilidad de disefio estipulada en las NTCS-04, lo que concuerda con
investigaciones recientes (Tapia y Tena, 2013; Gascon, 2011).

A modo de resumir las magnitudes de ductilidades de los analisis estudiados, en la tabla
7.10 se muestran los resultados de esta investigacion. Las ductilidades p desarrolladas por los
modelos inelasticos estan en funcién de la altura, ya que se obtuvo que el modelo de 6 niveles
desarrollo ductilidades mayores que el modelo de 9 niveles. La ductilidad promedio enunciada
en la tabla 7.10 no incluye el primer entrepiso por su condicion de apoyo asimismo tampoco se
consideran los entrepisos que no desarrollaron un comportamiento inelastico.

Tabla 7.10 - Comparacion de las ductilidades en los andlisis inelasticos
Ductilidad

Factor de Ductilidad global de los .
Atura ) P " promedio de los
Modelo (m) ) co.mportamlento an'a||5|’s gstatlco analisis estatico
sismico, Q (NTCS-04) inelastico, p S
inelastico, p
Edificio de 6 pisos 21.70 4.000 5.992 5.186
Edificio de 9 pisos 32.20 4.000 5.224 4.527
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7.6.2 Sobrerresistencia (Q2)

Para determinar las demandas de sobrerresistencia en los analisis dindmicos inelasticos, se
determinaron los cocientes entre el cortante maximo de los andlisis y el cortante de disefios
sismico para los modelos de estudio. Asi, en la figura 7.36a se muestran las magnitudes de
sobrerresistencia que desarrollan los edificios de 6 y 9 niveles ante los diez acelerogramas de
estudio. Mientras que en la figura 7.36b se muestran la magnitud de la sobrerresistencia obtenida
de la curva de capacidad global y el promedio de las sobrerresistencias desarrolladas por los
modelos ante los diez acelerogramas de estudio en funcién del periodo de la estructura.
Adicionalmente, se incluyen los criterios propuestos en las NTCS-04 y del MOC-08. Es valioso
hacer notar que la magnitud de la sobrerresistencia basada en los resultados de los analisis
dinamicos esta relacionada con la demanda méaxima que resultd de cada analisis, pero que no
infiere que sea el cortante maximo que puede soportar la estructura.
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Figura 7.36 — Demandas de sobrerresistencia de los modelos

Estos resultados evidencian que la magnitud propuesta en ambos criterios de disefio no
estima adecuadamente la capacidad de edificios estructurados con marcos con contraventeo
excéntrico. Asi, esta investigacion concuerda con otras investigaciones recientes como Gascon
(2011) donde obtuvo magnitudes de sobrerresistencia menores de 2.0. De manera similar, en
Kusyilmaz y Topkaya (2013) para un edificio de nueve niveles obtiene magnitudes de
sobrerresistencia entre 1.29 y 2.68.

Tabla 7.11 - Comparacion de las sobrerresistencias en los analisis inelasticos

Sobrerresistencias

Factor de

Atura ! ) Anélisis Anéalisis
Modelo (m) sobrerresistencia, estatico dindmicos
R (NTCS-04) inelastico, inelastico,
Q Qpromedio
Edificio de 6 21.70 2.00 1.766 1.364
Edificio de 9 32.20 2.00 1.748 1.387

A modo de resumir las magnitudes de sobrerresistencia de los analisis inelasticos
estudiados, en la tabla 7.11 se enuncian los resultados de esta investigacion. Las
sobrerresistencias Q desarrolladas por los modelos inelasticos, aparentemente no estaria en
funcidn de la altura del sistema como la ductilidad. Sin embargo, investigaciones recientes como
Kusyilmaz y Topkaya (2013) y Prinz (2010) definen la sobrerresistencia estructural de los
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edificios en funcién de la sobrerresistencia de la viga enlace en marcos contraventeados
excentricamente racionalmente disefiados.

7.7 Comentarios finales de los andlisis inelasticos

En este capitulo se realizaron anélisis inelasticos ante carga mondtonas crecientes y
analisis dinamicos inelasticos paso a paso para los modelos de estudio (6 y 9 niveles). Los
analisis inelasticos se desarrollaron en el programa de analisis OpenSees (Mazzoni et al. 2006)
que se discutid detalladamente en los capitulos anteriores. Todos los analisis inelasticos
consideran la sobrerresistencia del material a partir de los esfuerzos de fluencia reportados en
certificados de laboratorios discutidos en el capitulo 2.

Los analisis inelasticos ante cargas monotonas crecientes fueron evaluados bajo las cargas
de un andlisis estatico conforme a las NTCS-04. La identificacion de la distorsion de fluencia se
realizd comparando la pendiente eléastica con una pendiente tangencial hasta que el cambio de
pendiente fuera de mas del 5%. En otras palabras, cuando la pendiente elastica tenia un cambio
de pendiente del 5% respecto a una pendiente tangencial, se definié que el sistema estructural
inicio su incursion inelastica. Los modelos se disefiaron para la maxima ductilidad permitida en
el reglamento conforme a lo que se discute en el capitulo 6.
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Figura 7.37 — Definicion de las pendientes elastica e inelastica

Se determind que la estructura tiene un comportamiento inelastico cuando su pendiente
elastica tiene un cambio de pendiente mayor del 5% con respecto a una pendiente tangencial.
Conforme a la figura 7.37a se muestran los puntos de fluencia que se consideran comiunmente en
analisis inelasticos: a) oy, — seccion A, plastificacion del perfil y b) &, — seccion B, plastificacion
de algunas fibras. Asi, en esta investigacion, los elementos estructurales de los modelos fueron
discretizados con fibras (figura 7.37c) para considerar una distribucién de la plasticidad, en
funcidn del tipo de elemento viga columna inelastico discutido en el capitulo 4.

En otras palabras, la propuesta de considerar el punto de fluencia donde se desarrolla un
cambio de pendiente mayor del 5%, dado a que hay fibras, el punto donde inicia el cambio de
pendiente es la plastificacion de algunas fibras que no implica a que toda la seccion desarrolle
plastificacion. Asi, en las figuras 7.7 a la 7.9 se consider0 este cambio de pendiente.

Asimismo, en los analisis estaticos inelasticos los modelos desarrollaron desplazamientos
laterales sin llegar al colapso. Teniendo en consideracion que esos desplazamientos en
estructuras reales dificilmente se desarrollarian, se propuso un criterio para establecer una
magnitud maxima real. Asi, se establecio un criterio fundamentado con investigaciones
experimentales recientes (Okazaki et al., 2004; Dubina et al., 2008; Mansour, 2010; Stratan et
al., 2013; Ji et al., 2014; entre otros) donde el angulo de rotacion plastico y, de las vigas enlace
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es mayor a 0.08 rad y desarrollaron dafios importantes (fractura en el alma, fractura en los
patines, etc.).

Con base en lo anterior, se evaluaron los &ngulos de rotacién pléstico de los entrepisos en
las vigas enlace para cada modelo, y en el paso del andlisis donde se desarrollaba un angulo de
rotacion cuya magnitud fuera similar a los angulos de las pruebas experimentales y,= 0.127 rad,
se seleccionaba como el paso de corte del analisis sistema estructural. De este modo se defini6 el
paso del andlisis hasta donde el modelo tenia un comportamiento inelastico y aunque no se
presentaba el colapso, las vigas enlace desarrollaron su mayor capacidad de disipacion de energia
con un dafio importante.

Con base en los resultados del estudio, las distorsiones de limite de servicio y el limite de
prevencion contra colapso coinciden aceptablemente con las magnitudes establecidas en las
NTCS-04. Asi, el promedio de distorsién de limite de servicio para el modelo de 6 niveles
resulto ser de 0.352% mientras que para el modelo de 9 niveles fue de 0.387%. En cuanto a la
distorsion contra prevencién de colapso, las magnitudes desarrolladas en los modelos fueron de
1.744% y 1.784%. Asi, tanto las distorsiones de fluencia como la de colapso son cercanas a las
magnitudes estipuladas igual a 0.40% y 2.0% (NTCS-04).

Para los analisis dindmicos inelasticos se emplearon registros de aceleraciones del valle de
México. Los registros corresponden a estaciones acelerométricas ubicadas en la zona de
transicion y de la zona del lago que se escalaron para que correspondieran al peligro sismico
supuesto en la etapa de disefio. A partir de las curvas de capacidad de los andlisis dinamicos
inelasticos se determinaron las distorsiones de fluencia y la distorsion ultima. Con base en los
resultados, los modelos de 6 y 9 niveles presentaron las primeras fluencias en las vigas enlace a
distorsiones promedio de 0.452% y 0.388%, respectivamente; que es bastante aproximada a la
distorsion permisible en las NTCS-04. En otras palabras, las distorsiones promedio de los
modelos (6 y 9 niveles) se presentaron en un 13% por arriba y en un 3% por debajo,
respectivamente. En relacion a la distorsion ultima, los modelos desarrollaron distorsiones muy
por debajo al limite establecido por las NTCS-04, cuya magnitud es de 2.0%. Asi, el modelo de 6
niveles desarrolld una distorsion maxima promedio de 0.822% mientras que el modelo de 9
niveles desarroll6 una distorsion maxima promedio de 0.662% ante los 10 acelerogramas de
estudio. Estas distorsiones maximas solo son una referencia de lo que logran desarrollar los
modelos, pero no pueden ser comparables con el limite del 2.0% de las NTCS-04 puesto que los
modelos no colapsan.

Por otra parte, los modelos tuvieron un comportamiento que concuerda con las premisas de
disefio, donde se pretende que la mayor disipacién de energia se realice en la viga enlace
desarrollando un dafio considerable, evitando el colapso general de la estructura. Con respecto a
los factores de ductilidad y sobrerresistencia desarrollados en los analisis, los modelos
desarrollaron ductilidades mayores a la propuesta por las NTCS-04, donde se nota una
dependencia de la capacidad de ductilidad con la altura de los modelos. Mientras que la
sobrerresistencia que desarrollaron los modelos es menor a la magnitud establecida en las NTCS-
04. En ambos casos, estos resultados concuerdan con los resultados de investigaciones similares
a marcos contraventeados excentricamente. Como era de esperarse, las vigas enlace de los
entrepisos con un mayor trabajo inelastico, desarrollaron una mayor capacidad de cortante asi
como mayores angulos de rotacion plasticos a los establecidos en los reglamentos internacionales
con base en las curvas de histéresis.
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8.1 Conclusiones

En el capitulo 1 se estudio el comportamiento de edificios estructurados con base en
marcos de acero en sismos recientes para conocer el desempefio de los elementos estructurales
ante solicitaciones sismicas. Los elementos estructurales de este estudio, principalmente, fueron
las vigas enlace para marcos contraventeados excéntricamente y los contravientos para marcos
contraventeados concéntricamente, puesto que las vigas enlace y los contravientos conforme a
las premisas de disefio, son los elementos estructurales que deberian tener un comportamiento
inelastico y mostrar la falla inicial ante la ocurrencia de un sismo de gran intensidad.

Asi, con base en los resultados de los estudios de los sismos recientes estudiados en esta
investigacion para marcos con contravientos excentricos, la viga enlace cumplié con su objetivo
de ser el “fusible estructural” disipando la energia por medio de la fluencia a cortante en las
almas de los perfiles de las vigas enlace. Por otra parte, en marcos contraventeados
concéntricamente, los contravientos mostraron comportamientos inelasticos al presentar fallas
por pandeo local. Ademas, presentaron problemas derivados por conexiones débiles y pandeo
local al ser elementos no compactos, con lo cual se genera otro tipo de fallas en el resto de los
elementos estructurales.

Finalmente, en el capitulo 1 se estudiaron diferentes investigaciones analiticas vy
experimentales para comprender el comportamiento de la viga enlace ante cargas ciclicas y
determinar las variables que deben de tomarse en cuenta para el disefio correcto de este elemento
estructural. Adicionalmente, se consideraron estudios para comparar las magnitudes de los
factores de ductilidad y sobrerresistencia adoptados en los reglamentos mexicanos con las
magnitudes obtenidas en estudios recientes.

En el capitulo 2 se present6 un estudio comparativo de las previsiones para el analisis y
disefio sismico de edificios estructurados con marcos de acero excéntrico conforme a los
reglamentos del Distrito Federal (NTCEM-04 y NTCS-04), el reglamento europeo (ECO08-05),
el reglamento canadiense (CNBC-05), los reglamentos norteamericanos (IBC-12, ASCE 7-10),
el reglamentos japonés (AlJ-06), la norma chilena (NCh-03) y la norma neozelandesa (NZS-04).
Asi, se centro la atencion en los requisitos y tendencia reglamentaria para marcos con ductilidad
normal y marcos ductiles; de manera que se estudiaron los criterios para la determinacion de las
cargas sismicas, los estados limites de servicio, premisas solicitadas para la formacién de los
mecanismos de colapso, factores de reduccién por ductilidad y los factores de sobrerresistencia
para el disefio de las vigas enlace.

De los reglamentos estudiados, los patrones de fuerzas sismicas distribuidas para una
estructura de acero con marcos contraventeados excéntricamente son muy semejantes, con una
tendencia lineal en su altura; sin embargo, algunos reglamentos toman en cuenta un incremento
adicional para la fuerza sismica en el nivel superior de la estructura.

Respecto al disefio conceptual de la viga enlace, el reglamento de Estados Unidos AISC
341-10 estipula las condiciones conceptuales de disefio de la viga enlace, donde el factor de
sobrerresistencia del material y una factor de endurecimiento por deformacion trascienden en el
disefio de este elemento estructural, que es el elemento critico en el disefio de marcos
contraventeados excéntricamente.

Asi, diferentes investigaciones analiticas y experimentales han propuesto magnitudes de
los factores de sobrerresistencia y endurecimiento por deformacion y han servido para ser
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adaptados en la normativa vigente (AISC 341-10). El factor de sobrerresistencia del material
dependera de las caracteristicas propias del material y de los perfiles de estudio. Por ello, se
realizd un estudio estadistico con certificados correspondientes al mercado mexicano para
determinar las magnitudes del factor de sobrerresistencia en los tipos de acero mas utilizados
para la construccion de estructuras con base en acero de una empresa mexicana. Con base en los
resultados del estudio, para ciertos perfiles estructurales laminados en caliente, la magnitud del
factor de sobrerresistencia del AISC 341-10 sobrestima la magnitud del esfuerzo de fluencia de
los aceros disponibles en México.

En el capitulo 3 se realiz6 un estudio sobre el uso y la tendencia constructiva de los
perfiles, alturas, numero de niveles y ubicacion sismica de edificios contraventeados concéntrica
y excentricamente para la zona del valle de México, donde se evaluo la tendencia del uso de
perfiles en columnas, trabes y contravientos para la investigacion analitica. Conforme al capitulo
3, el uso de sistemas estructurales con contravientos no es exclusivo de una zona sismica. Sin
embargo, la zona del lago de la Ciudad de México es donde mas se concentra la construccion de
edificios con sistemas que den suficiente resistencia ante demandas sismicas grandes, asi como
rigidez lateral. Con base a los resultados del estudio se establecieron los perfiles comunmente
usados en la industria de la construccién en México en la zona del lago y otros pardmetros como
altura, uso, etc., lo que sirvio para proponer modelos de edificios que seran estudiados en los
capitulos 5y 6.

Con base en los resultados del muestreo realizado en el capitulo 3, el perfil estructural IR
(W) es el comunmente empleado para columnas, vigas, vigas enlace y vigas fuera del enlace
mientras que, el perfil de seccién cuadrada OR (HSS) se utiliza como contraviento. Asimismo,
en los modelos empleados en investigaciones analiticas, los perfiles IR y OR también son los
mas utilizados para columnas, vigas, vigas enlace y contravientos, respectivamente. En cuanto al
numero de niveles de edificios contraventeados, el promedio de la investigacion de campo fue de
5.24 pisos mientras que para la investigacion analitica es de 8.59 pisos.

En el capitulo 4 se desarroll6 un estudio paramétrico sobre los aspectos esenciales para el
modelado de un marco contraventeado excéntricamente. En el estudio se obtuvieron resultados
de andlisis inelésticos ante carga mondtonas crecientes en el programa OpenSees y analisis
dinamicos inelasticos paso a paso para estudiar el comportamiento de las vigas enlace. Los
elementos estructurales fueron modelados en su seccidn transversal con fibras.

Asi, en el estudio paramétrico se consideraron diferentes variables como la discretizacion
del numero de fibras que conforman la seccion transversal, la influencia del endurecimiento por
deformacion, la subdivision de elementos, deformaciones iniciales y las condiciones de apoyo.
Cada variable se estudié con el objetivo de establecer la mejor opcién de modelado con el
propdsito de reducir los tiempos de computo que conlleven los analisis y que los resultados
representen el menor error posible. Este estudio paramétrico evalia las variables que
posteriormente sera implementadas en los modelos de los edificios que se evaluaran en los
andlisis inelasticos.

Por otra parte, se estudiaron modelos que permitan que el comportamiento de la viga
enlace ante cargas ciclicas sea semejante a los resultados de investigaciones experimentales
recientes. Conforme a los resultados del capitulo 4, se demostr6 que los marcos con
contravientos excéntricos tienen un comportamiento estable cuando son disefiados
racionalmente, donde la viga enlace es el elemento critico que desarrolla un comportamiento
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inelastico, mientras que las vigas fuera del enlace y los contravientos tienen un comportamiento
elastico. Finalmente, aunque no es lo deseado, la columna también tuvo un comportamiento
inelastico, esto se debid a que los perfiles propuestos fueron tomados de un modelo de un
analisis experimental. Sin embargo, el modelo no colapsé una vez que se concluyé el analisis en
el tiempo, aunque si desarrollé deformaciones residuales por la fluencia controlada de la viga
enlace.

En el capitulo 5, se explico la metodologia conforme al disefio por capacidad de marcos
contraventeados excentricamente. Dicha propuesta es funcion de la resistencia nominal de la
viga enlace, puesto que se considerd que ésta debe desarrollar un comportamiento inelastico,
mientras que el resto de los elementos tienen un comportamiento elastico. Asi, la viga enlace es
el primer elemento que se disefia, posteriormente, las vigas fuera del enlace y los contravientos.
Finalmente, se disefian las columnas y las conexiones en el marco.

El disefio de las vigas fueran del enlace y de los contravientos se veran influenciados por
los factores de sobrerresistencia del material y por endurecimiento por deformacion de la viga
enlace. Por otra parte, el disefio de las columnas toma en cuenta las vigas enlace que se sitlen
por arriba de la columna de disefio.

Finalmente, en el disefio por capacidad se reemplaza la carga sismica normativa por
fuerzas sismicas amplificadas que se determinan con la resistencia ajustada de la viga enlace. En
este capitulo, los elementos estructurales fueron disefiados conforme a las NTCEM-04 del
RCDF-04, teniendo en cuenta el analisis elastico de segundo orden mediante el procedimiento de
amplificacion de momentos de primer orden con los factores correspondientes, con el objetivo de
incluir los efectos P-A.

En el capitulo 6 se presentaron los andlisis y disefios elasticos de los modelos propuestos
para este estudio. El disefio siguié los criterios del disefio por capacidad para un marco
contraventeado excentricamente conforme a lo discutido en el capitulo 5. La cantidad de pisos de
los edificios fueron establecidos en funcion de los resultados de la investigacién de campo del
capitulo 3, asi como los perfiles propuestos para la etapa de disefio corresponden a los reportados
en el muestreo discutido en el capitulo 3. Asi, se propusieron dos modelos de 6 y 9 niveles con
una altura de 4.20 metros para el primer nivel y para los niveles restantes, una altura de 3.50
metros. En cuanto a los perfiles, se propusieron para las vigas enlace, vigas fuera del enlace y
columnas, secciones IR (W) y para los contravientos perfiles en seccion cajon OR (HSS).

Los modelos fueron disefiados para cumplir las distorsiones permitidas en la
reglamentacion vigente para el Distrito Federal (NTCS-04) cuya magnitud para marcos de acero
contraventeados excentricamente es igual a 2.0% en la revision del estado limite de colapso y se
limitd al angulo de rotacion plastico de las vigas enlace, conforme al AISC 341-10, cuya
magnitud limite es de 0.08 rad. Adicionalmente, se tomaron en cuenta las consideraciones para
marcos de acero ductiles que se establecen en las NTCEM-04. Los modelos se disefiaron para
soportar las demandas méaximas en un disefio sismico conforme a las NTCS-04 situados en la
zona del lago de la Ciudad de México. Se utilizo el factor de comportamiento maximo permitido
en las NTCS-04 para el sistema estructural de estudio, cuya magnitud es igual a Q= 4.

Para los predisefios de los elementos estructurales se tomaron en cuenta las
consideraciones fundamentales para el disefio del sistema estructural de estudio. Es decir, una
vez predisefiada la viga enlace, se fueron predisefiando el resto de los elementos estructurales.
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Asi, conforme a la metodologia propuesta para el disefio por capacidad, donde se pretende
que los modelos desarrollen su capacidad en funcidn de la resistencia nominal de la viga enlace,
los niveles inferiores son las que muestran una capacidad mas grande cercana al limite. A
primera vista el resto de los elementos también estdn muy cerca del limite de su relacion de
esfuerzos; sin embargo, las cargas de disefio de estos elementos estan amplificadas por la
sobrerresistencia del material de la vigas enlace, para que estos elementos no presenten ningun
dafio ante solicitaciones sismicas intensas.

En los disefios elasticos de los modelos de 6 y 9 niveles, se tomaron en cuenta las
consideraciones generales de disefio por estabilidad: los efectos de segundo orden, las
imperfecciones geometricas del modelo conforme a la normativa vigente (IMCA, 2014) y las
reducciones debidas a la inelasticidad del material.

Por ultimo, en el capitulo 7 se realizaron los analisis estaticos no lineales para ambos
modelos de estudio. Los analisis inelasticos ante cargas estaticas monotonas crecientes se
desarrollaron en el programa OpenSees. El patron lateral de cargas corresponde a una
distribucion lineal conforme al Apéndice A de las NTCS-04 para simular el primer modo
fundamental de las estructuras. Asi, los analisis fueron controlados por desplazamientos con el
objetivo de encontrar de forma mas precisa las pendientes de rigidez elasticas e inelasticas en las
curvas de capacidad de los anélisis estaticos inelasticos.

Por otra parte, se desarrollaron andlisis dindmicos inelasticos ante diez acelerogramas
reales tomados de la Base Mexicana de Sismos Fuertes, estos registros acelerograficos
corresponde a estaciones acelerograficas ubicadas en la zona del valle del Distrito Federal. Seis
estaciones se sitlan en la zona del lago o suelos blandos mientras que, las cuatro estaciones
restantes se ubican en la zona de transicion conforme a la zonificacion para fines de disefio
sismico, pero en todos los casos, los acelerogramas corresponden al peligro sismico supuesto en
la etapa de disefio. De manera analoga, estos andlisis también se desarrollaron en el programa
OpenSees.

Con respecto a los resultados de los analisis inelésticos ante cargas estaticas monotonicas
crecientes desarrollaron ductilidades mayores a lo permitido por los reglamentos mexicanos
Q= 4.0 (NTCS-04 y MOC-08), mientras que, la sobrerresistencia desarrollada por ambos
modelos resultaron menores a las magnitudes de los reglamentos mexicanos, R= 2.0.

Conforme a los resultados de los andlisis dinamicos inelasticos ante los 10 acelerogramas,
los modelos desarrollaron curvas de histéresis con una configuracion tipica en estructuras
modeladas con fibras. Cabe sefialar que, tanto el modelo de 6 y 9 niveles no colapsaron ante las
demandas sismicas impuestas ante los registros. Sin embargo, ante los analisis realizados, los
modelos fueron lo suficientemente excitados tal que desarrollaron deformaciones residuales lo
que conlleva a una degradacion de la rigidez elastica.

En los modelos de estudio, los niveles superiores permanecieron elasticos, lo que conlleva
la premisa que la disipacion de la energia no es uniforme con respecto a la altura de los modelos.
La mayor respuesta inelastica ocurre en los entrepisos intermedios.

Con respecto al angulo de rotacion plastico, en ambos analisis inelasticos se obtuvieron
magnitudes mayores al limite conforme al AISC 341-10, que evidencia que marcos ductiles
contraventeados excentricamente son capaces de desarrollar rotaciones mayores a las que
establecen los reglamentos.
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Con base en los resultados, el mecanismo de colapso corresponde al supuesto en la etapa
de disefio donde, las vigas enlace son los elementos que desarrollan un mayor comportamiento
inelastico, mientras que el resto de los elementos tuvieron poco o nulo dafio. Esto concuerda con
la filosofia de disefio, donde la viga enlace debe ser el “fusible” estructural en un marco
contraventeado excentricamente.

8.2 Recomendaciones

La viga enlace o eslabon es el elemento de proteccién en un marco contraventeado
excentricamente, cuyo objetivo es proteger la estabilidad del sistema ante incrementos de carga,
por medio de la fluencia controlada por cortante y/o flexién. El ingeniero estructural controlara
el mecanismo de falla de la viga enlace mediante su longitud e. Con base en los resultados de
esta investigacion y de investigaciones recientes, se recomienda emplear longitudes menores a e
> 1.6Mp/Vp, 0 de manera mas practica e/Lcryjia < 0.20 cuando la viga enlace se ubique en la parte
central del claro (entre dos contravientos). Con ambas relaciones el comportamiento de la viga
enlace serd dominado por la fluencia por cortante, mediante ciclos histeréticos estables ante
cargas ciclicas. Muchos disefiadores inician los disefios de la viga usando una longitud igual a
e= 1.3-Mp/V,.

Existen diversas configuraciones de contravientos excéntricos (central, extremo,
perpendicular, etc.) que conforme a la filosofia de disefio este segmento desarrollara un
comportamiento inelastico. Asi, la viga enlace conceptualizada como “fusible estructural”,
debera estar ubicada en los marcos o crujias que no representen un problema de estabilidad
cuando se requiera reemplazar el segmento de viga enlace.

En el disefio por capacidad de marcos contraventeados excéntricamente, los elementos
estructurales como la viga fuera del enlace, contravientos, columnas y conexiones se ven
amplificados por factores de sobrerresistencia del material Ry y endurecimiento por deformacion
Qep. La magnitud del factor de sobrerresistencia del material es funcion de la diferencia que hay
entre los esfuerzos teoricos y los esfuerzos que realmente alcanzan los aceros (Ry para esfuerzos
de fluencia y R; para esfuerzos ultimos), y estas magnitudes estan publicadas en el AISC 341-10
que corresponden a los perfiles del mercado de Estados Unidos. Sin embargo, con base en este
estudio dichas magnitudes no son forzosamente aplicables a las disponibles en el mercado
mexicano. Con base en los resultados del estudio estadistico de esta investigacion, las
magnitudes de Ry y R; resultan diferentes a las magnitudes establecidas en el AISC 341-10, por lo
tanto el disefio por capacidad de un marco contraventeado excentricamente quede sobredisefiado.
En la tabla 8.1 se enuncian las magnitudes de Ry y R; del estudio estadistico.

Conforme a la filosofia de disefio de los marcos contraventeados excéntricamente, los
elementos estructurales como conexiones, columnas, contravientos y vigas fuera del enlace
deben permanecer elasticos, mientras que la viga enlace deber fluir. Asi, en un disefio por
capacidad todos los elementos dependen de la resistencia nominal a cortante de la viga enlace V.
Por lo tanto, no se recomienda que existan dos 0 mas crujias contraventeadas excéntricamente
continuas (en el mismo sentido o perpendicular), ya que la o las columnas que tengan vigas
enlace adyacentes se axializaran por el efecto del reemplazo de la carga sismica por la sumatoria
de las vigas enlace que se ubiquen por arriba de la columna de disefio.
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Tabla 8.1 —Magnitudes de R, y R; de acuerdo con el AISC 341-10 y la propuesta de este estudio

Estudio en el mercado mexicano
AISC 341-10

Aplicacion Nivel de confianza 100% Criterio de Chauvenet Nivel de confianza 98%
Ry R¢ Ry R¢ Ry Ry Ry Ry

Perfiles laminados en caliente

ASTM A36 1.50 1.20 1.32 1.15 1.31 1.16 1.33 1.17

ASTM A529 Grado 50 1.20 1.20 1.08 1.16 1.09 1.17 1.09 1.17

ASTM A500 GradoBo C 140 1.30 1.13 111 1.12 111 1.12 111

ASTM A572 Grado 50 1.10 1.10 1.01 1.08 1.12 1.12 1.12 1.12

Placas de acero

ASTM A36 1.30 1.20 1.10 1.13 1.11 1.14 1.11 1.14

ASTM A572 Grado 50 1.10 1.20 1.08 111 1.08 1.11 1.08 1.12

El promedio de las distorsiones de entrepiso de los diez acelerogramas considerados en
los analisis dinamicos para la revision del estado limite de servicio resulto ser igual a 5,= 0.452%
y dy= 0.388% para el modelo de 6 y 9 pisos respectivamente, que en ambos casos son bastante
aproximada a la distorsion normativa igual a dy= 0.40%, por lo que no se propone hacer ningdn
ajuste. Mediante los analisis dinamicos no fue posible estimar la eficacia del limite normativo de
las distorsiones de entrepiso del estado limite de seguridad contra colapso, puesto que los
acelerogramas no provocaron colapso. El promedio de las distorsiones maximas que se
desarrollaron fue igual a 1.744 % y 1.784 %, por lo que la tendencia de estas magnitudes parece
ser congruente con el limite del reglamento. En ambos promedios de distorsiones no se considerd
ni el primer entrepiso por su condicién de apoyo ni los entrepisos que no fluyeron.

Los modelos de esta investigacion fueron capaces de desarrollar ductilidades iguales a
u= 5.992 (edificio de 6 niveles) y u= 5.224 (edificio de 9 niveles), que son mayores a las
propuestas en la version vigente de las Normas Técnicas Complementarias. Estos resultados
tienen congruencia con otras investigaciones que sefialan que estructuras de acero disefiadas
racionalmente pueden ser mas ductiles a lo presupuesto en el proceso de disefio. Sin embargo,
estos resultados que estan basados Unicamente en dos modelos, no podrian representar el
sustento suficiente para modificar las NTCS-04, por lo que se recomienda realizar mas estudios.
Adicionalmente, se noté una dependencia entre la altura de los modelos y la ductilidad que
desarrollaron.

La sobrerresistencia que desarrollaron los modelos fueron igual a Q= 1.766 y Q= 1.748,
para el modelo de 6 y 9 pisos, respectivamente. Las magnitudes son menores a la propuesta de
los reglamentos mexicanos especializados R= 2.0 (NTCS-04 y MOC-08). Estas
sobrerresistencias se calcularon con la demanda méaxima que desarrollaron los modelos ante los
acelerogramas, los cuales no provocaron colapso. Por lo anterior, la magnitud maxima
involucrada no esta relacionada con la capacidad total de la estructura. Se recomienda hacer
analisis adicionales de elementos, marcos y edificios para hacer una propuesta que estime
adecuadamente la capacidad inelastica de estos sistemas estructurales.

El disefio elastico de las vigas enlace limita que el angulo de rotacion plastico no sea
mayor a yp,= 0.08 rad, sin embargo, esta investigacion asi como investigaciones analiticas
(Koboevic y Olivia, 2010; Rozon et al., 2008; Richards y Uang, 2003) y experimentales
recientes (Stratan et al., 2013; Mansour, 2010; Dubina et al., 2008) y Okazaki et al., 2004)
desarrollaron magnitudes superiores al limite establecido por el AISC 314 - 10. Los resultados
de este estudio indican que la magnitud de la rotacion se supera en la mayoria de los entrepisos,
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hasta una magnitud maxima igual a y,= 0.18 rad en los pisos intermedios del modelo de 9 pisos.
En todos los casos, las vigas enlaces se disefiaron en la etapa elastica para satisfacer el limite
impuesto y el hecho que estos elementos sean capaces de desarrollar una rotaciébn mayor sin
sufrir colapso debe interpretarse como una contribucion adicional a la estabilidad del sistema. Se
recomienda hacer una mayor cantidad de estudios para establecer una rotacion que se aproxime
el comportamiento ineléstico desde la etapa de disefio.

Ahora, para el disefio de las vigas fuera del enlace y de las columnas, el AISC 341-10
permite hacer un ajuste que considera que no todas la vigas enlace desarrollaran su
sobrerresistencia por endurecimiento por deformacion y por sobrerresistencia del material.

En el disefio por capacidad por carga axial de disefio de las columnas Pcq a partir de la
maxima capacidad en cortante de las vigas enlace 2V, resultaria en un disefio muy conservador,
puesto que seria complicado que las vigas enlace fluyeran al mismo tiempo. Por esta razén, el
AISC 341-10 sugiere considerar un porcentaje de la carga resistente aplicando el factor o= 0.88
como se indica en la ecuacion 8.1. Donde Qgp es el factor de endurecimiento por deformacion
igual a Qep=1.25 y Ry es el factor de sobrerresistencia del material igual a Ry= 1.10 conforme al
AISC 341-10 (1.12 para este estudio).

Peor = Pgrav + aQEDRyZVn Ecuacion 8.1

Con base en los resultados de este estudio, se demostrd que este criterio es congruente
para los primeros dos pisos, pero sobrestima la carga axial maxima obtenida en los analisis
dinamicos no lineales. Por esta razén, se propone usar la ecuacion 8.2 considerando un factor de
correccion para la obtencion de la carga axial de disefio de las columnas localizadas en los pisos
superiores al segundo nivel.

Peor = Pyrav + niRyZVn Ecuacion 8.2

donde ni=[1 - (ni/N)l-ZO]/(sinﬁl.)z/3 , N es el nimero total de entrepisos, n; es el nimero del
entrepiso y finalmente ; es el &ngulo de inclinacion del contraviento.

8.3 Recomendaciones reglamentarias

Esta investigacion estuvo encaminada a estudiar la respuesta inelastica de edificios
regulares estructurados con marcos ductiles de acero con contraventeo excéntrico; sin embargo,
durante el proceso de investigacion, se fueron desarrollando diferentes actividades que, dan una
referencia valiosa de la respuesta sismica a este tipo de estructuras.

8.3.1 Propiedades del material para determinar la resistencia requerida en juntas y
conexiones cuyo disefio queda regido por combinaciones que incluye sismo

Se solicita aumentar el esfuerzo de fluencia esperado Fy.= f,-Ry, por un factor que toma en
cuenta la sobrerresistencia del material R, conforme a los tipos de aceros.

En el apartado 5.8.2 de las NTCEM-04, textualmente dice:

Para perfiles laminados y barras, Ry se toma igual a 1.5 para acero NMX-B-254 (ASTM
A36), y a 1.3 para acero NMX-B-284 con Fy= 290 MPa (2 950 kg/cm?) (ASTM A572
Grado 42); para perfiles laminados y barras de otros aceros, como ASTM A992 y
NMX-B-284 con Fy= 345 MPa (3 515 kg/cm?) (A572 Grado 50), y para placas, se toma
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igual a 1.1. Pueden usarse otros valores de Ry si Fye se determina por medio de ensayes
hechos de acuerdo con los requisitos del tipo de acero especificado.

Propuesta:

Para perfiles laminados y barras, Ry se toma igual a 1.33 para acero NMX-B-254
(ASTM A36), y a 1.30 para acero NMX-B-284 con Fy= 290 MPa (2 950 kg/cm?)
(ASTM A572 Grado 42); para placas de acero, Ry se toma igual a 1.11 para acero
NMX-B-254 (ASTM A36); para perfiles laminados y barras de acero ASTM A992 y
NMX-B-284 con Fy= 345 MPa (3 515 kg/cm?) (A572 Grado 50), se toma igual a 1.12,
y para placas se toma igual a 1.08. Pueden usarse otros valores de Ry si Fye se
determina por medio de ensayes hechos de acuerdo con los requisitos del tipo de acero
especificado.

8.3.2 Relacion entre los momentos en vigas y columnas

Se solicita que en los nodos de marcos contraventeados excéntricamente, la resistencia de
las columnas sea mayor que la resistencia de las trabes.

En el apartado 5.8.10 de las NTCEM-04, textualmente dice:

Cuando en el disefio intervienen las acciones sismicas, en las juntas debe satisfacerse la
relacion siguiente:
M*
Z—'jc > 1.0
Z Mpv
Propuesta:

Cuando en el disefio intervienen las acciones sismicas, en las juntas debe satisfacerse la
relacion siguiente:

M*
LMse
Z Mpv

donde a=1.20 para marcos ductiles con contraventeos excéntricos.
8.3.3 Requisitos para el disefio de marcos ductiles con contraventeos excéntricos

Se solicitan los requisitos para disefiar marcos bajo este sistema estructural para ser
adaptados en el apartado 6.2.5 de las NTCEM-05.

8.3.3.1 Longitud de la viga enlace o eslabdn de cortante

Se solicita la longitud minima del eslabon de cortante para que el disefio sea controlado por
fluencia de cortante.

Propuesta:

La longitud del eslabon de cortante serd menor o igual a 0.20 de la longitud de la
longitud de la crujia cuando sea un sistema con dos diagonales unidas a la parte central
de la viga, dejando entre ellas, una distancia pequefa.

Ecortante < 0.20-Lcryjia
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8.3.3.2 Angulo de inclinacion de los contravientos

Se solicita el angulo de inclinacion de los contravientos con el proposito de hacer mas
efectivo el trabajo de los contravientos y evitar problemas en las conexiones.

Propuesta:
El angulo de inclinacion de los contravientos debera ser mayor de 35° pero menor de
60°.
35° < By < 60°
8.3.3.3 Angulo de rotacion del eslabon de cortante

Se solicita el angulo de rotacion del enlace para disefiar marcos contraventeados
excentricamente

Propuesta:

El &ngulo de rotacion del eslabén de cortante no debera de exceder las siguientes
magnitudes:

a. Para eslabones de cortante con longitud ecortante < 1.6-My/V,: 0.09 rad

b. Para eslabones de cortante con longitud ecortante < 2.6-Mp/Vp: 0.02 rad

c. Para eslabones de cortante con longitud 1.6-My/V;, < €cortante < 2.6-Mp/V,: debera
de interpolarse linealmente mediante la ecuacion:

¥p= 0.202-0.07-(Vp- €cortante /Mp)
donde:
M, es el momento plastico resistente
V, es el cortante plastico resistente
8.3.3.4 Carga de disefio ultima para columnas

Se solicita la carga de disefio ultima que es funcion de la resistencia nominal de las vigas
enlace que actden por arriba de la columna de disefio.

Propuesta:
La carga de disefio ultima se calcula con las siguientes expresiones:
Py = Pyravitacionat + MRy 2V
N, = [1— (n/N)?°1/(sin B )?/?
donde,

ni= constante de correccidn por entrepiso

N= nUmero total de entrepisos

ni= numero del entrepiso

Berv=angulo de inclinacion del contraviento
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8.3.3.5 Diagrama de analisis y disefio por capacidad de marcos de acero ductiles con
contravientos excéntricos

Se solicita el procedimiento para realizar el analisis y disefio por capacidad de marcos de
acero ductiles de acero contraventeados excentricamente.

Propuesta:

Para el andlisis y disefio por capacidad de marcos ductiles con contraventeos
excéntricos, se utilizar el procedimiento de la figura 8.1 conforme a la configuracion
geométrica de los contravientos, es decir, para cuando la viga enlace o eslabon de
cortante se conecte a un extremo de la viga que une a la columna del marco o para
sistemas con diagonales en V o0 en V invertida, dejando la viga enlace en la parte central
de la viga.

La longitud de la viga enlace y el angulo de rotacion plastico dependera del mecanismo
de fluencia del elemento, es decir, si la viga enlace fue disefiada para fluir por cortante o
por flexion, aunque en ocasiones podra ser la combinacion de ambas.

8.4 Investigaciones futuras

En esta investigacion se estudiaron edificios regulares estructurados con base en marcos
ductiles de acero con contraventeos excéntricos con diagonales en V invertida, donde las dos
diagonales se unen en la parte central de la viga, dejando la viga enlace o eslabon de cortante en
la parte central de la crujia del marco. Adicionalmente se estudiaron varios pardmetros como la
sobrerresistencia que aporta el material, el &ngulo de rotacion inelastico mediante investigaciones
experimentales, asi como el comportamiento de marcos contraventeados excentricamente en
investigaciones analiticas recientes.

Sin embargo, el autor reconoce que aun falta mucho por investigar en este tipo de sistema
estructural, que conforme a la investigacion de campo, es un sistema utilizado en marcos de
acero en la Ciudad de México. No obstante, los resultados de los modelos de esta investigacion
permite tener un conocimiento mas a fondo del comportamiento de este sistema estructural y que
cumple con la premisa de disefio de que la viga enlace sera el elemento estructural donde se
concentra el mayor dafio ante demandas sismicas impuestas.

Asi, queda pendiente evaluar los siguientes aspectos:

a. Estudiar modelos irregulares cuya configuracion desarrolle excentricidades
geomeétricas, asi como cambios de rigidez y torsion.

b. Reducir o aumentar el nimero de crujias contraventeadas excentricamente en
funcién de la proporcién e/L.

c. Evaluar la dependencia de la ductilidad, asi como el comportamiento de las vigas
enlace en modelos de menor y mayor nimero de niveles considerados en este
estudio.

d. Considerar el efecto de interaccion suelo — estructura (ISE) para evaluar la
importancia de la redistribucion de cargas y la posible disipacion del dafio en la
viga enlace.

e. Realizar pruebas experimentales en vigas enlace para determinar el angulo de
rotacion inelasticos con perfiles del mercado mexicano.
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Figura 8.1 — Diagrama de andlisis y disefio por capacidad de marcos de acero
ductiles con contravientos excéntricos

f. Estudiar marcos con una longitud de viga enlace desarrolle fluencia por flexién,
es decir, vigas enlace cortas cuya longitud sea menor o igual a ecortante < 2.6 Mp/Vp.

Evaluar la efectividad de la prediccion de la carga axial en columnas de la

ecuacion 8.2 en modelos de otros edificios en analisis inelasticos.
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h. Evaluar si en la viga fuera del enlace, la propuesta para estimar la demanda de
disefio por cortante del inciso h de la figura 8.1 es una buena aproximacion de la
demanda por cortante que resiste la viga en analisis inelasticos.

i. Efectuar Analisis Dinamicos Incrementales (Incremental Dynamic Analyses)
hasta ocasionar el colapso con el propdsito de estimar la sobrerresistencia de los
modelos estudiados en esta investigacion.

j.  Aumentar el nimero de certificados de calidad de perfiles y placas de acero del
mercado mexicano para estimar con mayor precision los factores de
sobrerresistencia del material aplicables a Meéxico.
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